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RESUME & MOTS-CLES

Résumé — Ce travail présente les résultats d’une analyse érigque du

comportement d'une semelle filante reposant susalnle en pente renforcée par
des pieux. Les parameétres utilisés dans la préseéxtele sont, la longueur du
pieu, la position de la rangée de pieux et la pmsitde la semelle par rapport a
la créte de la pente, ainsi que I'angle de frottemndu sol. Dans un premier lieu
on a étudié la capacité portante pour le cas saansforcement, les résultats
obtenus ont été comparés avec ceux du cas aveonmarhent. L'étude a fait
I'objet d’une analyse de l'effet de chaque paraneétur la capacité portante.
Les résultats obtenus indiquent que I'utilisatiohumle rangée de pieux pour
stabiliser une pente a un effet significatif darianiélioration de la capacité
portante de la semelle filante. Cette amélioratiose la portance est
proportionnelle a la longueur des pieux, ainsi glee meilleur position de la
rangée de pieux qui donne la valeur maximum de datgnce est la créte de la

pente.

Mots-Clés —Pieu, Stabilité DesPentes, SemellesFilantes,ElémentsFinis

Abstract — This works presents the results of a numericahlgsis of the

behaviour of a strip footing supported on a rowpiles stabilized earth slope. The
parameters varied in the study include the lengththee pile, and location of pile
row, and location of the footing relative to the crest, and the angle of friction of soil.
Initially the bearing capacity of non-stabilizedses were determined and then compared
with those of stabilized slopé&she results were then analyzed to study the efbéct
each parameterThe resultsndicate that stabilizing earth slope using a rofapdes has a
significant effect in improving the beariogpacity of the strip footing. This improvement in
bearing capacity increases when pile length incesasand best the position of row
piles which gives the maximum value of the beamagacity is the crest of the

slope.

Keywords: Pile, StabilizedSand Slope, Strip Footing, Finite ElementAnalysis
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INTRODUCTION GENERALE

1. Problématique

Il'y a plusieurs situations ou des fondations scoonstruites sur des surfaces
de terrain en pente ou a c6té d'une créte de pe@eand une semelle est
réalisée sur une pente, sa capacité portante pdué¢ &ensiblement réduite,
selon la position de la semelle par rapport a lanpe Par conséquent il n’est
pas possible d'utiliser une fondation superficieléd |'utilisation des types non
economiques (des pieux ou des caissons) devienseuke solution appropriée
du probleme. D’ailleurs, sur des années, la stad@tion des terrains en pente
a devenue lI'un des sujets les plus intéressantg p@uecherche scientifique,
en mécanique des sols. Plusieurs, techniques anséggérées pour améliorer
la stabilité des terrains en pentes, et d’ici |'alm&ation de la capacité

portante. Parmi ces techniques on trouve, la madifion de la géométrie de la
surface en pente, traitement chimique, l'utilisatiales sols renforcés ou
I'installation des structures de soutenement conlee murs ou les pieux. De
nombreuses études sur le renforcement pentes,téniédlisées pour améliorer la
capacité portante des semelles. Huang et al. [18jandal et al. [21], Selva

durai et al. [24], Sawicki et al. [25], Yoo C [30¢t Zornberg et al. [32].Ces
auteures ont démontré que non seulement la st&bdi la pente qu’est peut

étre augmentée, mais également la capacité portagitde tassement de la
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semelle peuvent étre aussi ameéliorés par l'inclasdes renforts (couches de
geogrilles, ou de géotextile. Par conséquent, liséition des pieux pour
stabiliser les terrainen pente a été considérée comme |'une des techniques
importantes pour le renforcement des pentes dassdkrniéres décennies. Ces
pieux, qui peuvent étre inclus au niveau de la erét dans la pente elle-méme
agissent en tant que éléments de résistance. Rlusiétudes ont rapportéa
réussite de l'utilisation des pieux afin d'améliorka stabilité des pentes
Ausilio, et al. [1], Chen et al. [6], De Beer et \'dgs [10],Hassiotis et al. [13]
Hong et Han [14], , Hull et Poulos [16], Lee et aJ20], Poulos [23] et
Viggiani [26].

2. Objectif

Force est de constater que la plupart des étudexemant la stabilisation des
pentes ont visé l'analyse de la stabilité de latpeealle-méme (amélioration
des coefficients de sécurité vis-a-vis des glissga)e Cependant, les études
faites pour I'amélioration de la capacité portantéune semelle construite sur
une pente renforcée par une rangée de pieux sordgstaPar conséquent le but
de cette analyse est de comprendre le comportendéume semelle filante

soutenuepar une couche de sable en pente stabilisée parrangée de pieux.

Donc L'objectif principal de ce travail est de détaner et établir la relation

entre les parameétres variables d'une rangée depiula portance de la semelle.
En outre, pour découvrir le meilleur endroit de langée de pieux qui donne la

meilleure amélioration de la capacité portante deskemelle.

Structure du Mémoire

Le présent mémoire est constitué de six chapiteseptés comme suit :

Le premier chapitre présentera un certain nombre cd@naissances de base sur la
définition des fondations superficielles, leur fiimenement et les différents mécanismes
de rupture.
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Le deuxieme chapitre sera consacré a la présematas difféerentes méthodes de calcul
de la capacité portante des fondations superfiegell

Le troisieme chapitre fera, en premier lieu, I'obge I'aspect général et les causes des
glissements des terrains, suivi des types de glisats. En second lieu, sera discuté les
méthodes d’analyse de la stabilité des talus.

Le quatrieme chapitre concernera le renforcemestmlntes par des pieux

Il sera utile d’aborder, dans le cinquieme chapifmitil numérique qui sera utilisé.

Le sixieme chapitre coeur de ce mémoire, présetdasna@sultats obtenus par une analyse
numeériqgue du comportement d’'une semelle filantep@u@e par un sable en pente

renforcé par une rangée de pieux.

Finalement, sur la base des résultats obtenustasail sera cléturé par une conclusion

ou il sera mentionné les perspectives quant a séiragation ultérieure.




Chapitre Un
Synthése Bibliographique Sur le
Comportement Des Fondations

Superficielles

1. Introduction

Des temps immémoriaux, les sols ont été utilisés poutenir des fondations ou
exécuter des constructions, a travers les ages egiuid que les structures ont
commenceé a monter au-dessus de la terre, les ptogeet les concepteurs ont admis
le besoin d'établir des fondations consistantestales, pour que les constructions
résistent mieux aux forces de la nature. Avant lggeméthodes scientifiques n'aient
pas été identifiées comme les mieux adaptées alldios des problemes de génie
civil, des énormes ouvrages ont été construits @eindes temps, et ont restés en
service. Par conséquent les travaux de fondatiamm développés, essentiellement,
comme un art s'appuyant sur des pratiques et degessissus de réalisations
antérieures satisfaisantes.

Durant ces dernieres années, des améliorationsidérables ont été réalisées dans
la connaissance des propriétés physiques des salars I'évaluation de la validité
des théories sur le comportement des sols, airsingthodes d'études et de
réalisations ont subi d’importants changementsnRjae I'expérience reste toujours le
critére essentiel, les méthodes rationnelles d&tt largement dépasseées les regles
empiriques.

Dans ce chapitre, en premier lieu, il sera questile donner la définition et les types
des fondations superficielles, il sera ensuite delgp de réactions d’appuis de la

semelle filante, enfin les types de ruptures def@edations seront discutés.
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1.1 Définition d’une fondation

Dans son sens le plus strict, la fondation esémiént qui sert de support a
l'ouvrage et a ses charges : elle comprend la eosaperficielle de I'écorce terrestre et
la partie de I'édifice destinée a reporter lesreffeur le sol. Il existe deux grands types
de transmission des charges des constructionsauches des sols sous-jacentes : par
fondation superficielle et par fondation profonde.

1.2 Fondations superficielles

Les fondations superficielles sont, par définitidas fondations qui reposent sur le sol
ou qui n'y sont que faiblement encastrées. Lesgasamu’elles transmettent ne
sollicitent que les couches superficielles et peaigmdes elles ont leur base située au-
dessus d’'une profondeur que I'on peut définir coneneiveau au-dessous duquel, en
sol homogene, la résistance sous la base de latfonch’augmente plus (profondeur
critique): ce sont les semelles, radiers, etc. foeslations superficielles travaillent
essentiellement grace a la résistance du solladase.

Les éléments géométriques qui définissent une tmrdauperficielle sont :

B, la largeur de la fondation

L, la longueur de la fondation

D, 'encastrement qui est la profondeur de la bastddation.

Une fondation est dite superficielle Bk 1,5. B

Si D>5B lafondation est dite profonde

Si 1,5B <D <5B lafondation est semi profonde

Pour les fondations superficielles, la fondatioheggpelée :

Radier : si la surface totale du batiment est tal&iion

Semelle : si seule une partie de la surface dmieati correspond a la fondation

De plus pour une semelle si :

L/B > 10 il s’agit d'une semelle filante (le probleme peiite considérer comme

bidimensionnel)

1.3 Types de fondations superficielles

On distingue trois types de fondations superfiegell
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a) Les semelles isolées

Ce type de fondation est mis en ceuvre dans le addre édifice présente des
descentes de charges concentrées (poteaux, lomgone murs). Les semelles isolées,
dont les dimensions en pl&het L sont toutes deux au plus de gquelques metres; cette
catégorie inclut les semelles carré€B/L = 1) et les semelles circulaires
(de diametrds).

b) Les radiers ou dallage
Les radiers ou dallage ont des dimensiBret L importante, cette catégorie inclut

les radiers généraux.

c) Les semelles filantes

La semelle filante est une semelle continue rga@iportant un mur ou une rangée
de piliers. Son réle est de répartir les chargdsliqusont appliquées sur une plus
grande surface que ne le ferait le mur qu’elleisotitafin de ne pas s’enfoncer dans le
sol. Les fondations filantes ont généralement uargelur B, et une longueul
(L/ B >10)

B B

Semelle filante Semelle isolée

B

Radier (ou dallage)

Figure 1.1 Types de fondations superficielles
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1.4 Réactions d’appuis de la semelle filante
a) Uniformité du sol

e Semelle rigide— dans ce cas, on peut dire que la force portanteugpoint de
la semelle est substantiellement la méme. Cependeité réaction ne sera uniforme

gue si le centre de la semelle coincide avec leedes charges des colonnes.

tigid hase
VTR TR TR AR OO

Figure 1.2 réaction d’appui de la semelle rigide

e Semelle souple» dans ce cas, la force portante sera plus grandessous des

colonnes gu’entre deux colonnes successives. Lssipre n’est donc ni uniforme ni
linéaire.

flexible base

[ g

Figure 1.3 réaction d’appui de la semelle souple

b) Variabilité du sol

Si le sol est variable sous la semelle filante fdece portante aura alors un
comportement différent du précédent.
Deux cas qui se présentent de nouveau a nous :

e Semelle rigide—~ dans ce cas, la semelle tendra a régler uniformghaegforce

portante mais, a I'endroit ou le sol est plus seufa force sera moindre. Pour garder
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I'équilibre vertical des forces, la force portamgedonc augmenter de chaque coté de la
section moins porteuse du sol.

En résumé, la semelle tend a décharger la partsoldmoins rigide et a transférer les
charges sur les sections plus rigides.

rigid base

e
O G

softer ground firm ground

Figure 1.4 Semelle rigide

e Semelle souple~ dans ce cas, il y a a nouveau deux cas
Soit la partie plus souple se trouve entre deurrows. La semelle subit alors a cet
endroit une légére déformation vers le haut, quduird la force portante et
'augmentera aux extrémités de cette zone moinepse ;

flexible base

 fedblebase
||

softer ground firm ground

Figure 1.5 Semelle souple

Soit la section plus souple se trouve sous unenpeloAlors la force portante la plus
importante, qui devrait avoir lieu sous cette calsi le sol avait été uniforme, se voit
réduites par le sol mou, ce qui conduit a une e&id homogénéité des réactions
d’appuis de la semelle.
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1.5 Phénoméne de rupture

1.5.1 Types de rupture d’une fondation superficielle

Lafigure 1.2montre une semelle superficielle de largBumcrée a une profondey
par rapport a la surface du sol (un sable denseelargile raide). Si on applique une
chargeq = Q/A (A = aire de la fondationj’'une fagon progressive sur cette fondation,
alors la semelle subie un tassement qui croit #irdensité de la charge. Quangd
devient égale a, pour un tassemers = S, le sol soutenant la fondation subit
soudainement une rupture par cisaillement. La sarfde rupture dans le sol est
indiguée dans lfigure. 1.2a et la courbe (chargement -tassement) est modés la
figure. 1.2b Ce type de rupture s'appelle rupture par cisaélet général, af, est la
capacité portante. Notons que, dans ce type dergyda valeur maximalg = q, est

clairement définie sur la courbe chargement-tassém

(@)

Charge (q)

'S) JUWasse |

(b)

Figure 1.7 rupture par un cisaillement générale
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Si la fondation montrée dans figure 1.7aest soutenue par un sable moyennement
dense ou une argile d’'une consistance moyéfigere 1.8a),la courbe chargement-
tassement prend la forme indiquée sufidare 1.8b Notons que la valeur dgcroit
avec le tassement jusquja gy, qui est appelée habituellement la premiére chdege
rupture. A ce moment, la surface de rupture déy&eplans le sol serait comme celle
montrée (par des lignes continues) dangidare. 1.8a Si on augmente la charge
appliguée sur la fondation, la courbe chargemessetment devient irréguliere avec
des sautillements, est la surface de rupture denge suivant la courbe représentée en
trait discontinu dans I&igure. 1.8b Quandq devient égal &, (capacité portante), la
surface de rupture atteint la surface du sol. Aa;da courbe chargement-tassement
prend presque une forme linéaire, mais aucun pstrobservé. Ce type de rupture
appelé rupture par cisaillement locale.

La figure 1.9amontre la méme fondation repose sur un sable lachene argile
molle. Pour ce cas, la courbe chargement-tasseaugat!’allure de la courbe de la
figure. 1.9b le pic n’est pas bien observé. La capacité ptetan est définie au point
OUAs /Aq devient grand, puis il reste presque constanty@e de rupture dans le sol
appelé rupture par poingonnement. Dans ce casirface de rupture n’atteint jamais

la surface du sol.

- -~ - -~
e \:'-, - et ? LI H M . . .. !._.}“ P
.. .\‘ . |. _.$u.-. f Df’ ., . ...v- .-”' . .
' a"t L] ..nt,- ...’. . .'. -
\\' - - (B ”-.-,-
A ’
A ’
» e
S ’

(@)
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. Charge (q)
S e

G

) luswasse |

(b)

Figure 1.8 rupture par un cisaillement local

Q

) luswasse |

AL Ty

(b)

Figure 1.9 rupture par poingonnement

11
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La nature de la rupture dans le sol a la chargenellest en fonction de plusieurs
facteurs tels que la résistance et la compres8ilsglative du sol, I'ancrage de la
fondation (Ds) par rapport a la largeur de la fondati(®), et le rapport largeur-
longueur(B/L) de la fondation. Ceci a été clairement expliqué\fsic qui a réalisé
des essais dans le laboratoire (un sable). Le &sle® résultats de Vesic est montré
sous une forme Iégérement différente suidare. 1.10 Dans cette figure)r, est la
densité relative du sabl®, le rayon hydrauliqgue de la fondation, qui estirdgfar :
R=A/P

Avec A = surface de la fondationBL

P = périmétre de la fondation2B + L)

Ainsi R=BL/2(B+L)

Pour une fondation carré®,= L, doncR=B/4

De la figure. 1.10il peut voir que, quand: /R > environ 18, la rupture par
poingconnement se produise dans tous les cas, indépenent de la densité relative

du sable

Cisaillement
4 Générale

d/'a

8= Cisaillement —
Local

12—

Poingonnement

20 | | |
0 20 40 60 80 100

Densité relative |, (%)

Figure 1.10 Nature de la rupture en fonction de laensité relative Dr et D /R.

12
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| : état élastique

Il : état d’équilibre passif de Rankine
Il : zone de cisaillement radial

(Spirale logarithmique assurant la transition etdsezones etlll )

1.6 Philosophies de conception des fondations

1.6.1 Méthode de contrainte admissible (utilisation du facteur de
sécurité)

Le facteur de sécuritEs est de l'ordre d& a 3 au plus, il est employé pour
s’assurer que les charges des fondations sont dgmaignificative moins que
la résistance au cisaillement du sol de suppagtietles tassements ne sont pas
excessifs.

La valeur relativement élevée du facteur singueta sécurité tient compte de

* Incertitudes en conditions de charge et des tiaria défavorables de charge

* Incertitudes en états de sol et en paramétres
*Conséquences de rupture, incertitudes dans lesatiés d'analyse

13



Chapitre Un : Synthése Bibliographique sur le Compoete des Fondations Superficielles

1.6.2 Méthode d’état limite (utilisation du facteur partiel de
sécurité)

Vise a s'assurer que toutes les conditions d'exécappropriées sont satisfaites dans
toutes les circonstances imaginables:

- Etat Limite ultime : Concerné par l'effondremente dommage majeur.

- Etat Limite D'utilité : Concerné par l'utilité et dommage mineur.

Les exemples des états de limites incluent:

- Rupture par cisaillement

- Rupture par glissement

- Rupture par renversement

- Tassement ou soulévement excessifs

- Rupture de la structure de I'élément de fondation

Il convient de noter que la portance admissible fdadations superficielles presque
est toujours commandée par des critéeres de tassemEas rarement par des criteres
de rupture par cisaillement. Cependant, en ceapserne la sécurité contre la rupture
de cisaillement, la charge structurale permiseusie fondation est calculée par la
méthode contrainte admissible. Lors d'une étuddimpirdaire ou du contrdle d'un
calcul, il est utile de connaitre les ordres dendear de la capacité portante admissible
pour des roches ou des sols types. Il y a une gademenéthodes empiriques basées
sur des résultats d'essai in situ.

Le tableau 1.1 fournit de telles valeurs ; natereknt, celles-ci doivent étre prises

avec prudence.

. Capacité portante admissible
Catégorie Types des roches et des sols

en kN/m?
Sols Gravier dense ou sable
, > 600 kN/m?
pulvérulents et gravier dense
Gravier dense moyen,
ou sable et gravier denses < 200 a 600 kN/m=

moyens

14



Chapitre Un : Synthése Bibliographique sur le Compoete des Fondations Superficielles

Gravier lache, ou sable et

o < 200 kN/m?
gravier laches
Sable compact > 300 kN/m?
Sable dense moyen 100 & 300 kN/m*

=< 100 kN/m* dependent dessus
Sable lache

degré de reldchement

Sols Argiles plus "bold"trés raides .
) 300 a 600 kN/m?
cohérents et argiles dures
Argiles raides 150 & 300 kN/m?
Argile ferme 75 a 150 kN/m?
Argiles et vases mous <75 kN/m?
Argile trés molle Non applicable
Tourbe Non applicable
La terre ,
. Non applicable
faite

Tableau 1.1- Valeurs estimées de la capacité portante ou préss admissible
d'une fondation (d'apres le BS 8004)

Conclusion

Comme toute construction, les fondations supeliésesont sujettes a des désordres
qui sont dus généralement aux déformations, I'assst le plus souvent en cause, soit
par son hétérogénéité, soit par suite des travauxet effet I'étude de la capacité

portante c’est avéré primordiale.
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Chapitre Deux
Méthodes De Calcul De La Capacité portante

2. INTRODUCTION

L'un des sujets les plus importants dans le domdaéa géotechnique est I'estimation de
la capacité portante des fondations superficiellBens un premier temps, I'ingénieur
géotechnicien, cherchera a fonder son ouvrage d$iggelement, pour des raisons de colt
evidentes Il devra, alors, se préoccuper en toetrper lieu de la capacité portante de sa
fondation, c’est-a-dire vérifier que les couchessoé superficielles peuvent effectivement
supporter la charge transmise, il doit alors s’assuque son tassement sous les charges
de fonctionnement prévues (courantes ou exceptieshest dans des limites admissibles.
Capacité portante et tassement sont ainsi les é&rents fondamentaux qu’il y a lieu de
considérer systématiquement lors du calcul desdtions superficielles. Pour ces raisons,
de nombreux auteurs ont résolu le probleme de lpaciéé portante en faisant des
hypothéses différentes sur la rugosité de la senadllla forme de la zone en équilibre
limite, c'est-a-dire sur l'allure des surfaces desgement, bien que les valeurs numériques
soient parfois assez différentes. Prandtl et Reisemt présenté les premiéeres solutions
analytiques pour la capacité portante des fondatisaoperficielles. Terzaghi a proposé la
formule générale de la capacité portante d’'une dlemfdante soumise a une charge
verticale centrée. La charge limite est détermiagesuperposant trois états de résistance :
la résistance du sol pulvérulent sous le nivealad®emelle, I'action des terres situées au-
dessus du niveau de la fondation et I'action dedhésion (Méthode de superposition de

Terzaghi).
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Dans ce chapitre, nous donnerons d’abord une défmide la capacité portante, ensuite

en parlera des méthodes de calcul de la capacit@apte.

2.1 Définition de la capacité portante

Les notions de capacité portante et de tassementt ctamirement illustrées par la
(Figure 2.1) qui représente une courbe typique obtenue lorsclidargement d’une
fondation superficielle. La largeur de la fondatest notéd3 et la profondeur ou est située
sa base est notd2. Appliquons une charge monotone croissante, dimaeiere quasi
statique, a une fondation posée a une profonBedonnée et relevons les tassements

obtenus en fonction de la charge appligQée

Charge Q
Q4 Q,

Y \
B
Tassement s

Figure 2.1 Courbe chargement-tassement d’une fondan superficielle

Au début du chargement, le comportement est semséit linéaire, c’est-a-dire que le
tassement croit proportionnellement a la chargdicqame. Puis le tassement n’est plus
proportionnel (on peut dire gu'’il y a création evpagation de zones de sol plastifiées sous
la fondation). A partir d’'une certaine char@g il y a poingonnement du sol ou tout du
moins un tassement qui n'est plus contrélé. Lersest pas capable de supporter une
charge supérieure (on peut dire que l'on a attbéwoulement plastique libre). Cette
chargeQ est la capacité portante de la fondation (on pawksi souvent de charge limite,
de charge de rupture ou encore de charge ultime).

2.2 Méthodes de calcul de la capacité portante

2.2.1Théorie de Rankine (1857)

Pour Rankine le probleme se raméne a |'étude dguililbre, sous l'extrémité de la
fondation, entre un coin actif sous la demi-semateun coin passif a I'extérieur
(I et Il de la figure 2 .p
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Le principe de la méthode de Rankine consiste @ulealles forces de poussée et de butée
a partir d'une approximation de I'état des contigsrdans le sol au contact d’'un écran.
Si f est la contrainte exercée par le sol sur éigcta force de poussée ou de butée par unité

de longueur de I'écran a pour expression :
F=/fdz (2.1)

Cette méthode repose sur I'hypothése simplificatitemdamentale suivante :

La présence de discontinuités, provoquées pa€kepce de murs ou d’écrans a la surface
d’'un massif de sol, ne modifie pas la répartities dontraintes verticales dans le sol.

Ainsi, sur un plan parallele a la surface du madsifsol, la contrainte reste verticale et

egale ayzco$ (B : angle d’inclinaison de la surface du sol papmpa I'horizontale).

N|m

Qu q.

JLJLdll)

Figure.2.2 Equilibre de Rankine

La plus grande force qui puisse s’appliquer avantupture contre le coin Il passif, est

égale a la butée, soit :

Po=0sH kot /2 Hk+2¢'Hvk, (2.2)
Avec
H=B/2 tg(x/2+¢/2) = B/2\k, (2.3)
Ainsi
P, = qsB/2 k+ 918 B k,2+ ¢' Bk, (2.4)
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Chapitre Deux : Méthodes de Calcul de la Capacité &t

Cette butée doit étre égale a la poussé
P.=Qu /B H/ k+ 12 Hky-2¢'HN1/k, (2.5)

L’expression qui donne la charge maximale que sdepola semelle ou capacité portante

Qu /B =Pa /H ks 112 H+2¢"Vky (2.6
)

En remplacant : H=B/2k,

Qu /B =2P, /B kK, - /4 B\ky +2C'\ky (2.7)

A la limite de I'équilibreP,=P,
Qu/B = Byl/4 (k7%- k') + 2 C'(k>?+ kp?) + y'Dky> 2.8)

Qui s’écrit sous la forme condensée :

qu= Qu/B = By/2N,+ C'Nc+yDNj (2.9)
Avec

N,=1/2(k,>?- k) (2.10)
Ng=k (2.11)
Ne= 2(ko>? +k,™) (2.12)

N,, Ny, etN; sont les facteurs de surface, de profondeur ebbésion respectivement
2.2.2 Théorie de Prandtl (1920)

Le probleme bidimensionnel d’'un sol pulvérulent pasant, d’angle de frottement interne
¢ et chargé normalement a sa surface par deux itégestuniformes tel que:

(P = quet g =yD), a été résolu pour la premiere fois paandtl (1920).

Prandtl (1920)a donné son mécanisme de rupture le plus accefaédhis utilisé ensuite
par les autres auteurs. D’apres Prandtl le mécandarupture sous la fondation, supposé

a base lisse présente un systéme de lignes dergbss répartis sur trois zones distinctes:
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 La zonel en équilibre de poussée de Rankine.
 La zonell en équilibre de Prandtl, cette zone est appeléedsaBrandtl

 La zonelll en équilibre de buttée de Rankine.

S
q [T T 1 p
X \\ N/ '\ 1 < = X
|II >N /\ g
>< III \\ /\/\<
\ II|I \ f/ )(/
X/ N\ \ P
L% b
p1 - 8
me2- Q
a R

Figure.2.3 Mécanisme de rupture d’'une fondation déase lisse (Prandtl 1920)

Dans lazone letlll, la famille de lignes de glissement est forméa blie droites.
Dans lazone 1| une famille de lignes de glissement est congie courbes. Il s'agit de
lignes de glissement appartenant a cette mémdldaetiqui sont homothétiques entre
elles et forment des spirales logarithmiques. Ladamille des lignes de glissement est
formée de droites, faisant un angle¢gdavec la normale aux points d’intersection avec les
spirales, et ayant toutes un point de rebrousseakintersection des deux surcharges.

Il est a noter que les spirales logarithmiques petvs'écrire sous la forme, en

bY

coordonnées polaires, de :
(2.13)

p=po ¥

Le probleme se raméne donc a I'étude de I'équililordbloc SAB en écrivant que le

moment erSde I'ensemble des forces est nul.
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Figure.2.4 Mécanisme de rupture d’une fondation ddase lisse (Prandtl 1920)

On noteray; et gz les intensités des contraintes critiques qui agissspectivement sur les
rayons polaire\O et Ae L'équilibre de poussée et de buttée de Rankine da milieu

non pesant donne :

N - n.9
Gu—%-tg(z 2) et q, V-D-tg(4+2) (2.14)

On peut traduire I'équilibre du bl@®een écrivant que le moment Ade I'ensemble des

forces appliquées est nul.
Soit, A7O.A0q1 tang —'%E‘.Aeq2 tang =0 (2.15)

On a alors, AO _ graop (2.16)
Ae

Donc,qletg2sont liées par la relation suivante dans I'équilite Prandtl

2

Puisque I'angle que fontAO et Aeest égal a/2
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Donc finalement on a:

q = y_D,tQZ(’ZT +%j_emg¢ Clest-a-dire N, :th(’ZT +%j.e’“g¢ (2.18)

Cette formule est quelque fois appelée formulerd@drl Caquot, car ces deux auteurs l'on

publiée, indépendamment I'un de l'autre vers [1920]

2.2.3 Théorie de Terzaghi (1943)

Les équations développées par Terzad®43) ont été utilisées pendant longtemps et
continuent a étre employées par des ingénieursd8egloppement est inspiré a partir des
études deRankine(1857), Prandtl(1920), et Reissne(1924).Le modéle bidimensionnel
utilisé par Terzaghffigure 2.5)se présentait en une semelle filante avec uneuade2B
(plus tard, les auteurs ont utilisés une largeauBieu de2B) et une profondeur d’encrage
de la base de la semelle par rapport a la suriaceldieDf.

Terzaghi a également utilisé une semelle & baseeusg et une semelle a base lisse, dont
la courbe de chargement-tassement est représemtiefigure2.6. Le bloabdse déplace
verticalement vers le bas, le bladecaractérisé par la courbe spiratie)(est considéré en
état de rupture par cisaillement le long de ceitelue, et le bloaefest considéré étre dans
un état d’équilibre plastique de Rankine.

L’équation exprimée par Terzaghi qui sert a la ohéteation de la capacité portante s’écrit

Qo =2B(cN:+yDsNg+yBN,) rupture par cisaillement genérale (2.14)
Qb =2B (2/3cNs+yBN'q +yBN?’) rupture par cisaillement locale (2.15)
Avec Qp= charge de rupture de la semelle filante

C = la cohésion du sol

y = poids volumique du sol

Ne, N',¢cNg, N'g, N,, N, facteurs de la portance
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La différence entre les deux formes de rupturaildesnent générale et cisaillement locale)
est illustrée dans liigure 2.6 ou la rupture par un cisaillement générale gsesentée par

la ligne continue. Le tassement pour les sols now$iches est plus grand que les sols
denses, pour cette raison Terzaghi a proposé dlgreéles valeurs des facteurs de

portance pour les sols laches.

WWJ,TN': — . . [+
X - LN - - - ’ r

q = Dyy Dy 2Ny
L SR, JUN. 2 S ]
4 ¢

-
. o
oo
sk

Figure.2.5 Model utilisé par Terzaghi pour la détemination des facteurs de portance

Charge
0 929
\\\ | G :
18- \}
§
g 28[ \
3 \
2 €2\
3Bt \
\
0481 !

Figure 2.6 Courbe chargement-tassement d’'une semelur un sable dens€l, et un sable
lache C2 (Terzaghi, 1943).
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Figure 2.7 Facteurs de la portance de Terzaghi

En 1948 Terzaghi a proposé une théorie bien-congue @odélermination de la portance
d'une semelle filante rigide soutenue par un sahdgene profond. La surface de rupture
sous la charge ultima,, est montrée sur ligure 2.8 D'apres cettefigure, la surface de
rupture sous la fondation peut étre divisée ers zones principales:

- La zoneabc: C'est une zone élastique triangulaire située emsalis de la semelle.
L'inclination des faceac etbcest a =¢ ('angle de frottement interne du sol).

- La zonebcf: Cette zone est la zone de cisaillement radid?@undtl.

- La zonebfg : Cette zone est la zone passive de Rankine.ipassl de glissement dans
cette zone font un angle d€45 - ¢/2) avec I'horizontal.

La zone de cisaillement radial de Prandtl et laezpassive de Rankine sont également
situées a la gauche de la zone triangulaire élastidpc; mais, elles ne sont pas montrées

dans lafigure. 2.8 La lignecf est un arc d'une spirale logarithmique, définilfgauation :
r=ro¥e% (2.19)

Les lignesfb et fg sont des lignes droites. La ligig s'étend jusqu'a la surface du sol.
Terzaghi a supposé que le sol situé au-dessussaerialle est remplacé par une surcharge
q = yDx (2.20)
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Sol ¢, ¢, €)

Figure 2.8 Surface de rupture du sol sous une chaggiltime d’une semelle filante rigide
(d’aprés Terzaghi)

La résistance au cisaillement du sol est donnée par
t=o'tagp + C (2.21)

Avec ¢' : la contrainte normale effective

C: la cohésion

La portanceg,, de la semelle peut étre déterminée en considéarfacesac et bc du
triangulaireabc, et en déterminant les forces passives sur chaages dui provoque la
rupture. Il est a noter que la force pasdeest en fonction de la surcharge= yDy, la
cohésionc, le poids volumique, et I'angle de frottement interne du gol Ainsi, en se
réferant a ldigure 2.9 la force passivé®, sur la facettéoc par unité de longueur de la

semelle, est :
Pp = Ppgt Ppc + Py, (2.22)

Avec Py, Pycet By, : composantes de la force passive dues respe@iteiny,c,ef

Il est important de noter que les directions dese® Ppq, Py, €t B, sont vertical, puisque
la facebc fait un anglep avec I'norizontal, e®pq, Pyc, €tPy, doivent faire un angle avec

la normale tracé dec. Afin d'obtenirPpq, Py, etPy, la méthode de superposition peut étre

utilisée.
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2.2.3.1 Relation pour Ppq (@ #0,y= 0,q #0, c=0)

Considérons le blobcfj du sol montré dank figure 2.9 (également montrée dans la
figure 2.1Q. Pour ce cas le centre de la spirale logarithmicpe trouve au poirfit. Les
forces par unité de longueur du cdicfj ddes a la surchargges sont montrées dans la
figure 2.10aet sont :

1. Pyq

2. Surchargey

3. La force passive de Rankiri&y)

4. La force de frottement résistante le long declcd, F

La force passive de Rankirfg,;), estexprimée comme :

Powy=0Kp Ha = q Hy t? (45 +¢/2) (2.23)
Avec :Hq= f]

Kp= tg® (45 + ¢/2): coefficient de pression passive du sol

Selon les propriétés d'une spirale logarithmiquieeqtidéfinie par I'équationr = ro® 2,

la ligne radiale a n'apporte quel point fait un leng avec la normale. Par conséquent, la
ligne d'action de la force de frotteménpasse par le poitt, qui représente le centre de la
spirale logarithmique (comme montrée dans la figui®a). En exprimant le moment par

rapport au point b, et en considérant la staldlité&oin abc :

Figure 2.9 Forces passives sur la fate
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(b)
Figure 2.10 Détermination dePp, (9 # 0,y = 0,0 #0,c=0)

De I'équation(2.20)

3¢ an
bf =r, :roe[“ FJure (2.25)
Commegj =r 00{45—19 (2.26)
— o 4
EtH, = rlsln[45 Ej (2.27)
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En combine les équatiofi®.21),(2.23)et (2.26),(2.27)

qr,” cosz(45— gj qr, sin2(45— gj tan2(45+ gj

Poa + (2.28)
4 2 2
Ou bien p,, = (gj [quz co§[45—§ﬂ (2.29)

Maintenant, en combine les équatiofs24) et(2.28)

Z(S—IT—EIJ tang

o de 4 2
Ppg == @
4co§(45+ 2]

(2.30)

En considere la stabilité du coin élastigalec sous la fondation comme montré sur
la figure 2.10b
q,(Bx1)=2P (2.31)

Pq

Avec g, : la charge par unité de surface sur la fondaton

op Z(%—fjtan(p
_“"pg _ € _
q, =5+ =d aN, (2.32)
2co§(45+¢j
(g ~ J
Ng

2.2.3.2 Relation pour Ppc (p #0,y= 0,q#0, c #0)

La figure 2.11montre la forme du coihcfj (se référer également aflgure 2.9) Comme
dans le cas dByq, le centre de l'arc de la spirale logarithmiquéreave au poinb. Les
forces agissant sur le coin sont dues a la cohésont montrées eégalement danfidare
2.11 et sont:
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1. La force Passivé.
2. La force du cohésio = c(b cx1)

3. La force passive de Rankine due a la cohésion

Py = 26K H, = 2cH, tar‘(45+i20j

4. La force de cohésion par unité du surface |g b l'arccf, c.

On considere le moment des forces par rapporoa p :

B rlsin(45—(20j
SORR R N

Avec M. est le moment du a la cohésole long de I'aracf

Me = 2t§n¢(r12 - roz)

Donc

B rlsin[45— qzoj
p”C(Zj = [ZCHd tar(45+ %’ﬂ 5 + ( Zt;:nwj(rlz - roz)

29
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(b)
Figure 2.11 Détermination dePp: (p # 0,y = 0,9 #0,c #0)

Les relations pour ki 1o, et B en termes d8 ety sont donnés dans les équations (2.24) et

(2.25) respectivement, en combine les équatio29)Z2.26) et (2.35)
sin?(45- ¢/2) x tan(45+ ¢/ 2) = %cosw (2.37)

Considérant I'équilibre du coin alfiigure 2.11b)

0. (Bx1) = 2csing+ 2P, (2.38)

Avec q. la force par unité de surface de la fondation

3T @
2l —-= |tan
(4 ZJ v

g. = ccot -1|=cN, = ccot(zJ(Nq —1) (2.39)
2c0§(45+ q”j
2
- ~ J
Nc
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2.2.3.3 Relation pour Ppy (@ #0,Yy#0,q =0, ¢c =0)

La figure 2.12amontre la forme du coibcfj. C’est une forme différente des formes
montrées sur lefgures 2.10et 2.11, le centre de la spirale logarithmique se troume
pointO et non au poin. Les forces par unité de longueur appliquées aubudj sont :

1. La force passiveny,

2. Le poids du coibcfj, W

3. La résultante de la force de résistance desfraht agissant le long de l'asf; F

4. La force passive de Rankirfg,s)

La force passive de Rankirfg, 3 est donné par la relation suivante :

1
Po) zal'Hf tan [45+§j (2.40)

Noter également que la ligne d’action de la fofcpasse par le poirD. Considérant le

moment par rapport au poiét:

1
ou p, :l—w + Dyl (2.42)
p
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(b)
Figure 2.12 Détermination deP,, (p # 0,y # 0,9 =0,c =0)

Considérant la stabilité du co@bc suivant les indications de la figure 2.12, on paarire
q,B = 2P, - Wy (2.43)

Avec :qy : force par unité de surface de la fondation

: Ww: Le poids du coirabc

2

Cependant W, = BT ytang (2.44)
1 B?
Alors q, =5 2P, —Tytanw (2.45)

La force passiv®,, est exprimée sous la forme suivante

1 1 (Btang)’ 1
Ppy :E},thp ZE‘{ 2 Cﬂj Koy zg}szpytanzw (2.46)

Avec Kpy : coefficient de la pression passive des terres
Substituant I'équatiof2.45)dans(2.46)

1(1 _, , B? 1 (1 5 tanqoj 1
=—| =Bk, tan“g—-—ytanp|==)B =k _ tan " ¢g——= | ==)BN 2.47
q, 5(4’8 o AN Q==Y wj 2”32‘” - ZyBy (2.47)
— ~— _/
N
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2.2.3.4 Capacité portante
La charge ultime par unité de surface de la foodaft'est-a-dire, la portancg) d’un sol

avec une cohésion ¢, un angle de frottement intgreeun poids propre s'écrire :

Qu=0q*+Qct0, (2.48)

Substituant les relations du,dy, et g donné par les equations (2.31), (2.38), et (2.46)
dans I'équation (2.47) :

0, = oN, +aN, +%yBNy (2.49)

Avec Nc Nqg et N : facteurs de la capacité portante, avec

ez[%—gjtan(p
N, = (2.50)
@
2co§(45+ j
2
N, =cotg{N, -1) (2.51)
N, =1k tar? g-20¢ (2.52)

4 2PV

Tableau 2.1 Les Facteurs de la capacité portantaptts TERZAGHI

Nc Ng | Ny |o Nc NQ Ny 0] Nc NQ Ny

5.70 | 1.000.00| 17 | 14.60[554 | 2.18 | 34 | 52.64] 36.50 38.04

6.00 | 1.100.01]18 | 15.12/6.04 | 259 | 35 | 57.75] 4144 4541

6.30 | 1.220.04|19 | 16.57/6.70 | 3.07 | 36 | 63.53] 47.16 54.36

6.62 | 1.350.10/20 | 1769 744 | 3.64| 37 | 70.01] 53.80 65.27

6.97 | 1.490.06|21 | 18.92/8.26 | 431 | 38 | 77.55 6155 78.61

734 | 1.640.14|22 | 20.27/9.19 | 509 | 39 | 85.97] 70.61 95.03

7.73 | 1.81]0.20| 23 | 21.75/10.23|6.00 | 40 | 95.66| 81.27] 115.31

8.15 | 2.00 0.27| 24 | 23.36/11.40/ 7.08 | 41 | 106.8193.85 | 140.51

8.60 | 2.2110.35]| 25 | 25.13]12.72|8.34 | 42 | 119.67108.75/ 171.99

O O[NNI~ WNFL O

9.09 | 244044126 | 27.09/14.2119.84 | 43 | 134.58 126.50| 211.56

10 | 9.61 | 2.690.56| 27 | 29.24/15.90| 11.60| 44 | 151.95 147.74| 261.60

11 | 10.16/2.98|0.69|28 | 31.61]17.81|13.70| 45 | 172.28 173.28| 325.34

12 | 10.76/ 3.29| 0.85| 29 | 34.24/ 19.98| 16.18| 46 | 196.22 204.19| 407.11

13 | 11.41] 3.63|1.04| 30 | 37.16] 22.46| 19.13| 47 | 224.55 241.80| 512.84

14 | 12.11]4.02|1.26| 31 | 40.41| 25.28| 22.65| 48 | 258.28| 287.85| 650.87

15 | 12.86] 4.45|1.52| 32 | 44.04] 28.52| 26.87| 49 | 298.71 344.63| 831.99

16 | 13.68/ 4.92|1.82| 33 | 48.09] 32.23| 31.94| 50 | 347.50 415.14| 1072.80
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Terzaghi a propose les formules suivantes powsde®lles carrées et circulaires.
Qu= 1.ZN; + gNy + 0.4yBN, (fondation carreeB x B) (2.53)
Qu= 1.ZN; + gNg + 0.3yBN, (fondation circulaireB x B) (2.54)

Plusieurs études expérimentales ont été réalis@@sgstimer la portance des fondations
superficielles, depuis on a conclu que les hypethéde Terzaghi concordent bien.
Cependant, I'angle que font les faceac et bc (figure 2.8)avec I'horizontal est plus pres
de 45 + ¢/2, et pasp comme proposé par Terzaghi. Dans ce cas, la sudcupture du
sol sera comme montrée surfigure 2.13 La méthode de superposition a été utilisée pour

obtenir les facteurs de portance, Nq et N,.

Figure 2.13Surface de rupture modifiée d’un sol supporte unéondation superficielle sous la
charge ultime

2.2.3.5 Théorie de la capacité portante de Terzaghi dans le cas d’une

rupture par cisaillement locale

Il est évident, dans ce qui précéde, que la théwiportance de Terzaghi a été obtenue
pour la rupture d’'un sol par un cisaillement géler&ependant, la rupture par un
cisaillement locale, Terzaghi a suggéré les raiatguivantes :

Fondation superficielleB/L=0 ; L=longueur de la fondation)

Qu=C N +q'Ng +%yBN,” (2.55)

34



Chapitre Deux : Méthodes de Calcul de la Capacité &t

Fondation carrééB = L)
Qu= 1. N +gNy + 0.4/BN,
Fondation circulairéB = diametre)

Qu= 13X N +gNy + 0.3 BN/

AvecN:, Ny, etN,” = facteurs modifies de la portance

c =2/3

(2.56)

(2.57)

(2.58)

Les facteurs modifiés de la portance peuvent ébtenois par la substitution du par
¢'= tg™(0.67tg) dans les équation@.49) (2.50), et (2.51)Les variations dé\;’, Ny, et

N, avecy sont montrées dans le tableau 2.2

Tableau 2.2 Les Facteurs de la capacité portantedifiés d’aprés TERZAGHI

e |[Nc |[Nqg | Ny |o Nc [Nqg | Ny Jo Nc | Nq | Ny

0 |[570 | 1.00| 0.00] 17 | 104B.13 | 2.18 | 34 | 23.711.67|7.22
1 [590 | 1.07] 0.00518 | 10.90/3.36 | 259 | 35 | 25.1812.75| 8.35
2 610 1.14| 0.02] 19 | 11.38.61 | 3.07 | 36 | 26.7713.97|9.41
3 630 1.22] 0.04] 20 | 11.88.88 | 3.64 | 37 | 285115.32[10.90
4 | 651 | 1.30| 0.05521 | 12.37/4.17 | 431 | 38 | 30.4316.85 12.75
5 |6.74 | 1.39| 0.07422 | 12.92/4.48 | 5.09 | 39 | 32.5818.56| 14.71
6 |6.97 | 1.49| 0.10] 23 | 13.54.82 | 6.00 | 40 | 34.8720.50| 17.22
7 |[722] 159] 012824 |14.14/520 | 7.08 | 41 | 37.4522.70] 19.75
8 |7.47 | 1.70| 0.16] 25 | 14.86.60 | 8.34 | 42 | 40.3325.21| 22.50
9 [7.74 | 1.82| 0.20] 26 | 15.5%.05 | 9.84 | 43 | 43.5428.06] 26.25
10 [8.02 ] 1.94] 0.24] 27 | 16.0%.54 | 11.60 44 | 47.13] 31.34] 30.40
11 [ 832 ] 2.08] 0.30] 28 | 17.13.07 | 13.70 45 | 51.17 35.11] 36.00
12 [ 863 ] 2.22] 035 29 | 18.03.66 | 16.18 46 | 55.73] 39.48| 41.70
13 [ 8.96 | 2.38] 0.42] 30 | 189®.31 | 19.13 47 | 60.91] 44.54] 49.30
14 [ 931 ] 255 048] 31| 20.03.03 | 22.65 48 | 66.80] 50.46| 59.25
15 | 9.67 | 2.73| 057] 32 | 21.1@.82 | 26.87 49 | 73.55 57.41| 71.45
16 | 10.06/2.92 | 0.67 | 33 | 22.3932.23/10.69| 50 | 81.33] 65.60| 85.75

Vesic suggere une meilleure méthgarir obtenirp” pour I'estimation du Net Ny” pour

des semelles posées sur un sable sous la forme :

0 =tg (K tg p)
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K=0.67+D;-0.750; (pour O< D;<0.67) (2.60)

Avec D, = densité relative du sable

2.2.4 Théorie de Meyerhof (1951)

En 1951 Meyerhof a publiait une théorie de la portance peut s’appliquée aux
fondations rugueuses superficielles et profondessurface de rupture a la charge ultime
sous une semelle superficielle continue supposéeviggerhof comme indiqué sur la
figure 2.14 Sur cette figure,abc est une zone triangulaire élastique montrée sur
la figure 2.6 bcd est une zone de cisaillement radiale agdest un arc d'une spirale
logarithmique, ebde est une zone de cisaillement mixte dans laquélléeaisaillement
varie entre les limites de cisaillement radial kEtnp dépendant de la profondeur et la
rugosité de la semelle. Le pldme est appelé surface libre équivalente. Les coriggain
normales et de cisaillement dans le phansontPy et 7, respectivement. La méthode de

superposition est utilisée pour déterminer la paezq,, de la semelle filante et exprimé

g, =cN, +aN, +%.y.B.Ny (2.61)

AvecNg, Ng, et N, facteurs de la capacité portante, B : largeur deiaelle

| ie—— T
:.'-',:— Po S,
- .l n
5 R 0-e Soil
90 - & v
c
e ¢

Fig.2.14 line de glissement pour une semelle filatugueuse
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2.3 Expressions des facteurs de portance Ny, Nc et Ny

Un nombre d'auteurs ont fait des propositions pesifacteurs de portance, comme Caquot
et Kérisel (1953) Meyerhof (1963) Hansen et Christensdi969) Hansen(1970) et
Vesic(1973) La forme de base de I'équation de la capacitiapia (Eq. .14), proposé par
Terzaghi, a été acceptée par la plupart des imatstirs précédents ; cependant, deux
modifications ont été suggeérees :

(1) : une analyse utilise un modele modifié parpoap au modéle proposé par
Terzaghi(figure 2.5)

(2) : une amélioratiode la méthode pour inclure un certain nombre defas tels que le
cas d’'une charge inclinée, le cas d’une semellamgalaire plutét qu'une semelle filante.
En outre, des autres études ont été entrepris@esmeoceux utilisent la méthode des
éléments finis, pour étudier la limite inferieure seipérieure des valeurs de la portance
(Ukritchon et al. 2003).

2.3.1 Facteurs de portance d’aprés Meyerhof (1963)

Meyerhof (1963) décrire que la portance des semélintes est calculée selon la forme
générale représentée par Terzaghi, avec des siprestablies par Prandtl (1920) pour
Nc, par Reissner (1924) pourgMet par lui-méme (Meyerhof, 1961) pour une valeur
approchée de N ces coefficients ne tenant pas compte de lataésis au cisaillement
dans le sol situé au dessus de la base de la fondat

Les expressions des facteurs de cohésion, profonetede surface s’expriment par :

Nc = ( Ng-1) coto (2.62)
Ng = ™) tarf (/2 + ¢/2) (2.63)
N, = ( Ng-1) tan (1,4p) (2.64)

Pour les semelles circulaires et rectangulairesx (B), des facteurs partiels ont été
proposes, a l'initiative de Skempton (1951) pourdegiles, par I'interpolation entre le cas

des semelles filantes et celui des semelles ciresla

S.= 1+0.2 B/L taf (n/2 +¢/2) (2.65)
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Sq :SY =1 sip =0 (2.66)

Sy =S, = 1+0.1 B/L tah (n/2 +¢/2) sig = 10° (2.67)

Pour les semelles rectangulaires, une interpolgii@posée pour rectifier la valeur de
I'angle de frottement interne, plus forte de 10% &es ruptures en déformations planes

¢p que dans les essais triaxiapx
¢ =0p (1.1 -0.1 B/L)g: (2.68)
2.3.2 Facteurs de portance d’aprés J.B Hansen (1970)

Hansen a utilisé la méme équation de base quedmlieerzaghi sauf que la largeur de la

semelle esB au lieu de&2B comme utilisée par Terzaghi
Qd/B = 1/2yBN, + yDs Ng+ cN¢ (2.69)

Avec:

Qq: capacité portante

B : largeur de la semelle
y: poids propre de sol

Les facteurs de portance ont pour expressions :

Ny = € tarf’ (45 + ¢/2) (2.70)
Nc = (Ng- 1) cotp (2.71)
N, = 1.5 (\; - 1) tang (2.72)

(Note: sip =0, Nc = 7 +2)

Hansen et Christensen (1969) ont présenté deseud N en fonction de I'angle de
frottementd, entre la base de la fondation et le sdftpire 2.8).Si la base est rugueuse,
d =¢, les valeurs peuvent étre lues de la courbe udicpur lafigure 2.8

L'équation suivante est pour une semelle parfaibémgueuse

38



Chapitre Deux : Méthodes de Calcul de la Capacité &t

N, = 1.5 (\ - 1) cot (2.73)

Les facteurs de la capacité portante de Hansen lpagemelle filante sont présentés en

forme graphique sur iigure 2.16et tabulés dans tableau 2.3.

7 S -

200 3Q° 40° 50

Figure 2.15 Le facteur N trouvé pour des semelles filantes en fonction dehgle de frottemente pour
le sable e® pour interface (Hansen et Christensen, 1969).

40 D —
35 - P
30
25+

» 20

[ ]

pus @

7

salba

0 . T T T
0 20 A0 60 80
Facteurs de la portance

Figure 2.16 Facteurs de portance de Hansen
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Tableau 2. 3 facteurs de portance d’aprés Hansen

¢ (deg) | N Ne N, || »@eg) | N Ne N,
0 1.00 5.10 0.00 35 33.30 46.1( 33.9D
5 1.60 6.50 0.10 36 37.80 50.6( 40.1p
10 2.50 8.30 0.40 37 42.90 55.60 47.40
15 3.90 11.00 1.20 38 48.90 61.40 56.20
20 6.40 14.80 2.90 39 56.00 67.90 66.80
25 10.70 20.70 6.80 40 64.20 75.30 79.90
30 18.40 30.10 15.1 42 85.40 93.70 114.90
31 20.60 32.70 17.70 44 115.30 118.40 165.6
32 23.20 35.50 20.80 46 158.50 152.10 24460
33 26.10 38.60 24.40 48 222.30 199.30 368J70
34 29.40 42.20 28.80 50 319.10 266.90 568J60

Pour traiter les cas d'une fondation filante,Harge peut étre excentrée, inclinée, ou tous
les deux. La semelle est habituellement ancréeegprofondeuDf. La semelle a toujours
une longueur L et sa forme peut ne pas étre reglkaing. Finalement, la base de la semelle
et la surface du sol peut étre inclinée. L'équatierLa capacité portante d’'une fondation
inclinée de forme quelconque, encastrée dans usiimasliné et soumise a une charge

inclinée selon Hansen, est égale a :

Qu /A =%2yBN,s,d,i,b,g,+ yDrNgSydqiqbggq+ CNe S deicbe ge (2.74)
A surface de la semelle,

S: facteurs de forme,

d: facteurs de profondeur,

I : facteurs d'inclinaison,

b : facteurs d'inclinaison de la base,

g : facteurs d’inclinaison du sol.
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Dans le cas particulier op = 0, Hansen décrit qu'il est théoriquement plus coérrec
d'introduire des facteurs additifs, et I'équatienra :

Qi/A=(m+2)s,(1+Sc+d%-i°%c—Bc-do) (2.75)

Avec S, est la résistance au cisaillement de l'argile dminé. Hansen a déclaré que
guand les modifications se produisent un par ue, soiution analytique simple ou des
résultats des expériences peuvent étre employ&sendant, quand tous les facteurs sont
employés ensemble pour des cas plus compliquégédeltat du calcul sera une
approximation.

Toutes les charges agissant au-dessus de la bdaesdmelle sont représentées par une
résultante, avec une composante vertivalet une composante horizontéle Pour le cas

de la charge excentrée, la semelle est modifiG®de que la résultante intersecté la base a
un point appelé le centre de charge. Si la sensellme forme irréguliere, une semelle

rectangulaire remplissant les conditions ci-degstisitilisée.

2.4 Charge verticale excentrée

Des essais sur modeles réduits ont montré encgffeh milieu pulvérulent le coin sous la
fondation a la rupture garde la méme forme que powr charge verticale centrée, mais
gue ses dimensions se réduisent de maniére a da tigee d'action de la charge et I'axe
de symétrie du coin coincident. Dans le cas d'emeele filante supportant une charge
verticale excentrée, Meyerhof a proposé d'attriBuestte semelle une largdiative, B' =

B - 2e Avec :e = excentricité de la charge.
Q.= qL A = B [(1-2efy B/2 N+ (1-2e) yNq+ (1-2e)c N] (2.76)
Avec A= surface de la semelle.

2.5 Charge centrée inclinée

L'inclinaison da la charge diminue fortement laa@fe portante des fondations.
En 1953 Meyerhof a amélioré sa théorie pour la portasogis une charge verticale dans
le cas d’'une charge inclinée. Il a également résmlprobleme de maniere approchée.

Lafigure 2.10montre les zones plastifiees d’un sol supporte seamelle continue (filante)
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rugueuse avec une petite inclinaison de la chargeontrainte de cisaillement du sol, s,

est donnée par :

S=C+s'tang (2.77)
Avec
C = cohésion

o'= contrainte effective verticale

¢ = angle de frottement

La charge inclinée fait un angteavec la verticale. sur lagure 2.1Q abc est une zone
élastiquebcd est une zone de cisaillement radialebdd est une zone de cisaillement
mixte. La contrainte normale et de cisaillementlaufaceea sontpy etsy, respectivement.

La portanceq,, peut étre exprimée par :
Quv)= fu COSa = CN¢ + poNg + %2 yBN, (2.78)
Avec N, Ng,N, :facteurs de portance pour une charge inclinée

v: poids du sol

B A 1o
1
Bl o b
w
90-¢

¢

Figure.2.17Zones plastiques d’un sol supporte une semelle souse charge inclinée

2.6 Semelle sur une pente

2.6.1 Semelle sur la pente d’un talus

En 1957 Meyerhof a proposé une solution théorique poterdéner la portance d'une
semelle superficielle située sur la pente d’unstalia figure 2.18 montre la zone plastifiée
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développées dans le sol sous une semelle filagieeuse (largeur B) implantée sur la

pente d’'un talus.

lt— B8 —B| 0"

\ e D
i l"i {
T U b
T
¢ i 90-¢
T 90-¢ c

Figure 2.18 nature de la zone plastique sous unerselle filante rugueuse implantée sur la pente d’'un
talus

Dans lafigure 2.18 abcest une zone élastiquexcd est une zone de cisaillement radiale, et
adeest une zone de cisaillement mixte. Les contraint'/males et de cisaillement sur le
planeasontpy et s, respectivement. Noter que la pente fait un afigi@ec I'horizontal.
Les parameétres de résistance au cisaillement dsosbt et ¢, et son poids. la portance

peut étre exprimée comme :

0u= CNc + poNc+ Y2 yBNy (2.79)
La relation précédente peut également étre expraogene :

Ou= CNcqg + Y2 yBNq (2.80)
Avec Ny, N,q = facteurs de la capacité portante

Pour un sol purement cohégif = 0) — = CNcq

La figure 2.19montre la variation dé&l.q avec I'angle de la pente et le nombre de la

stabilité de la penté\s.
Noter que : = yH/c (2.81)

AvecH = la hauteur de la pente
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D'une facon similaire, pour un sol granulaice=(0)

0= %2 /BN (2.82)

La variation deN,q (pourc = 0) est montrée dans fgure 2.20

8
—— | B0 800 N
n ---~| Dy/B=1 50|
RS \ —— | D/B=0
~ \ —==~| D/B=t
6 I “ 3
\\\ \\\
N=0 3c0 <
5 N
N a \
\ \ \ \ p=45
\\ 200 o 3 \\
N, 4 . - N RN e
N g \\
‘\-\\ ¢ \\\ N 40 \\\
3 s 100 <
1 \ iy
— \\2 \ \ 7 N N
\ [~~~ ~ S
2 B * AN
3 \ 30° \ 5
i N % \:‘-
1 4 \\ N — -
5 \\ 3 =
o 553 | 1
0 20 40 60 80 % 0 o0 % % =
B (deg) B (deg)
Figure.2.19 Variation du facteur N,4 pour Figure.2.20 Variation du facteur N, pour
Un sol purement cohésif selon Meyerhof un sol granulaire selon Meyerhof
(semelle sur pente) (semelle sur pente)

.6.2 Semelle sur la créte d’une pente
2.6.2.1 Solution de Meyerhof

La figure2.21montre une semelle filante rugueuse de largeutuBessur une pente d’'une
hauteurH. Elle est située a une distanibede la créte de la pente. La portance de la

fondation peut étre exprimée par :

Qu= CNeg + ¥27BN,q (2.83)
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Figure 2.21 semelle filante sur une pente
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Distance de la semelle de la créte b/B (poursD) ou b/H (pour Ns > 0)

Figure 2.22 Variation du facteur N pour un sol purement cohésif selon Meyerhof

(semelle sur pente)
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Meyerhof a développé la variation théorique dg@dur un sol purement cohére@ = 0)
et N pour un sol granulaire = 0), et ces variations sont montrées dangi¢gses. 2.22

et 2.23 Noter que, pour un sol purement cohéfégtre. 2.22)
Ou= CNcq (2.84)
Et pour un sol granulairefigure. 2.23

Ou= Y2 yBNyq (2.85)

Pour les besoins de la pratique, Meyerhof a domséatdaques permettant le calcul dg N
et Nig.On constate que tout se passe comme si le tefeafandation était horizontal dés
gue d/B dépasse une certaine valeur limite :

dB =15 poup=25°

dB =2  poup=30°

d/B=5 poup = 40°

Il est important de noter que, pour fegure. 2.22 le nombre de stabilitfls égal a zéro
quandB < H. Si B> H la courbe pour le nombre de stabilité réel do# aitilisée.

La courbe charge (q)-tassement (s) obtenue paeliapour des essais en laboratoire pour
une argile saturée (avdr/B =0, O /B = 0, g= 27.5 KN/nf, et B =76.2 mn) sont
montrées sur ldigure.2.24 Pour la méme fondation, le tassement a la chalyae

diminue avec I'augmentation de I'angle de la p@nte
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Figure.2.23 FacteurN,q pour un sol granulaire (semelle sur une pente) (M&rhof)
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Figure. 2.24 Courbe charge-tassement pour une sereefilante repose sur une pente
(résultats d’un essai pour un modelB = 76.2 mm, G=27.5 kN / m, b/B = 0, /B=0)
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2.6.2.2 Les solutions de Hansen (1970) et Vesic (1975)

Pour le cad = 0 selon lafigure. 2.21(c'est-a-dire, la semelle est située sur la aétéa
pente), Hansen a proposé la relation suivante laquortance d'une semelle filante

Avec N, Ny, N, = facteurs de la portance

Acp A Ap = facteurs de la pente
q = yDx (2.87)

Selon Hansen

A= lp= (1- tagh)® (2.88)
Aep=Nglgp— 1L/ Ny— 1 (poure>0 (2.89)
Aep = 1-(28 | m+2) (pourg =0) (2.90)

Pourp = 0, Vesic a précise que, avec l'absence du poidsldipante, le facteur Nle la

portance a une valeur négative et peut étre dooméne :
N, = -2sing (2.91)
2.6.2.3 Solution par I’équilibre limite et ’analyse limite

Saran, Sud, et Handa (1989) ont trouvés une solyiur déterminer la portance d’'une
semelle filante posée sur une pefftigure.2.21)en utilisant I'approche d'équilibre limite
et d'analyse limite. D’aprés cette théorie, powe semelle filante

Ou = CNc + qNg + 1/2yBN, (2.92)

Avec N, Ny, N, facteurs de la capacité portante

q = 7D (2.93)

48



Chapitre Deux : Méthodes de Calcul de la Capacité &t

Tableau 2. 4es facteurs de la capacité portardéaprésSaran, Seed et Handa

facteur B Df /B b/B Angle de frottement du sob (deg)
(deg)
40 35 30 25 20 15 10
30 0 0 25.37 12.41] 6.14 3.2( 1.2¢ 0.710 0.10
20 0 0 53.48 24.54 11.61 5.6] 4.2y 1.719 0.§5
10 0 0 101.74] 43.35 19.6% 9.19 4.3b 1.96 0.7
Ny 00 0 0 165.39] 66.59 28.98% 13.1p 6.0p 2.14 14
30 0 1 60.06 34.03 18.91 10.3 5.4b 0.qo
20 0 1 85.98 42.49 21.93 11.4p 5.8p 1.35
10 0 1 125.32| 55.15 25.8 12.26 6.0b 2.4
00 0 1 165.39] 66.59 28.89 13.12 6.0b 2.74
30 1 0 91.87 49.43 26.34
25 1 0 115.65] 59.12 28.80
20 1 0 143.77] 66.00 28.89
<15 1 0 165.39] 66.59 28.89
30 1 1 131.34] 64.37 28.89
25 1 1 151.37|] 66.59 28.89
<20 1 1 166.39] 66.59 28.89
30 1 0 12.13 16.42 8.98 7.04 5.0p 3.40
20 1 0 12.67 19.48 16.8 12.7p 7.4p 4.40
Ng <10 1 0 81.30 41.40 22.5( 12.7p 7.4D 4.40
30 1 1 28.31 24.14 22.5
20 1 1 42.25 41.4 22.5(
<10 1 1 81.30 41.4 22.5(
50 0 0 21.68 16.52 12.6( 10.0p 8.6p 7.10 5.p0
40 0 0 31.80 22.44 16.64 12.80 10.04 8.0 6.p5
30 0 0 44.80 28.72 22.0 16.2D 12.20 8.40 6.y0
20 0 0 63.20 41.20 28.31 20.6p 15.90 1130 8J)/6
<10 0 0 88.96 55.36 36.5( 24.7p 17.36 12p1 o] ¥
50 0 1 38.80 30.40 24.2 19.7p 16.42
Nc 40 0 1 48.00 35.40 27.41 21.5p 17.28
30 0 1 59.64 41.07] 30.9% 23.6 17.36
20 0 1 75.12 50.00 35.14 27.7p 17.36
<10 0 1 95.20 57.25 36.64 24.7p 17.36
50 1 0 35.97 28.11 22.3% 18.3B 15.46 100
40 1 0 51.16 37.95 29.43 22.7p 17.32 1216
30 1 0 70.59 50.37 36.2( 24.7p 17.36 1216
20 1 0 93.79 57.20 36.2( 24.7p 17.36 1216
<10 1 0 95.20 57.20 36.2( 24.7p 17.36 12116
50 1 1 53.65 42.47 35.0( 24.7p
40 1 1 67.98 51.61 36.64 24.7p
30 1 1 85.38 57.25 36.64 24.7p
<20 1 1 95.20 57.25 36.6 24.7p
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2.6.2.4 Méthode Des Contraintes (Stress Characteristics Solution)
D’aprésl'Eq. (2.29) pour les sols granulaires (c'est-a-dire, 0)
Qu=1/2yBNyq (2.94)

Graham, Andrews, et Shields (1988) ont fourni uoleten pour le facteur de portance,
N,q, pour une semelle continue posée sur un sol graaudn pente basé sur la méthode
des contraintes (stress characteristics)fijare 2.25montre les schémas des zones de
rupture pour une semelle ancrée sur une proforide(B, et une semelle éloignée de b/B
de la créte du talus, respectivement traitée paitte canalyse. Les variations dé,

obtenues par cette méthode sont montrées dafiguess. 2.26, 2.27, et 2.28

lt— B —»{

(b)

Figure.2.25 Les zones de rupture pour les cas
a)Dx/B>0 b) b/B>0

2.6.2.5 Relation empirique basé sur l'essai en centrifugeuse

En 1988 Gemperline rapporté les résultats2dé essais en centrifugeuse sur les semelles
continues situées sur un sable en pente. Bas@sRilgessais, Gemperline a proposé une
relation de la portance d'une semelle continueiega par :

qu = 1/2yBN, (2.95)
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Figure.2.26 Théorie de Graham et al. pour les vales de N (D; /B=0)
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Figure.2.28 Théorie de Graham et al. pour les vales de N (D; /B=1)
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Shields, Chandler, et Garnier ont normalisé leswal de I\, proposées par Gemperline

sous la forme suivante

N,q/N,qr=[1+0.65(D/B)]{1-0.8[1-(1-tag)’][2/2+(b/B)tach]}
x{1-0.33(Dy/B)tag[2/2+(b/BYtadf]} (2.96)

Avec N,régale la valeur dbl,y pour une semelle continue (de référence) poséarsur
surface plane sans encastrement (c'est-aiif8, = 0 et b/B =)

N,qrpeut étre donneée par la relation suivante :

Nqu: (10 0.115&7—2.38&)(10 0.34—0.2|09I§ (297)

Ou g est en degrés et B en inch (1 in.= 2.54 cm)

Figure 2.29 : semelle aux bords d’un talus

Bakir et al. (1994) passent en revue les théoramht du probleme des fondations placées
au bord d'une pente et leurs comparaisons avedaleses expérimentales : Meyerhof,
Brinch Hansen, Giroud et al. Graham et Hovan (as®alynite), Kusakabe et al. (calcul a
la rupture), Salencon et Garnier (calcul a la rig)tuNarite et Yamaguchi (équilibre
limite). Les facteurs de capacité portante Wbtenus par différentes méthodes pour la
semelle filante en bordure de pente représenté@adigure 2.29, sont comparés dans le

tableau 2.8. La diversité des résultats est trasdg
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Tableau 2.5 : comparaison des capacités portantelcalées d’'une semelle filante sur la créte
d’'un talus (Bakir et al., 1994)

Méthode ¢@'=35° @'=40° @'=45°
d/B 0 2 4 0 2 4 0 2 4

Meyerhof 11 35 41 26 70 105 61 140 220
B. Hansen 10 24 78

Giroud 10 16 28 21 35 52 50 72 100
Graham 19 55 55 44 100 100 123 24y 410
Kusakabe 13 33 55 29 66 105 69 138 2138
Salencon 11 33 54 26 64 104 63 130 211
Narita 16 48 84 36 96 162 92 209 334

2.7 Méthodes numériques

Les méthodes numériques telles que la méthodetldesents finis ou la méthode des
différences finies sont des outils trés puissabtstrairement aux méthodes classiques qui
utilisaient des configurations géométriques asdsemles pour lesquelles on pouvait
obtenir des solutions analytiques limitées auxys®a élastiques et plastiques, la méthode
des éléments finis fait disparaitre les limitatiod®rdre géométrique et permet de
représenter plus finement les ouvrages réels. Léthodes de résolutions numériques
discrétisent le sol en mailles et emploient deoralynes pour assurer les exigences
statiques et cinématique simultanément. Mais cabodes souffrent de la possibilité que

la discrétisation adapté peut mener aux erreurs ldasolution
2.7.1 Modélisation des fondations superficielles (P. Mesta & M. Prat)

Lorsque des problémes d'interaction interviennentree le sol et des structures ou
lorsqu’une fondation doit étre construite a proxénd’un ouvrage préexistant, une
modélisation en élément finis peut apporter degrinétions utiles sur le fonctionnement
de I'ouvrage, sur les champs de déplacement etkeainte, et ainsi compléter une étude
géotechnique classique. Contrairement aux méthddedimensionnement classique, la

méthode des éléments finis permet de tenir comptéetht des contraintes en place, des
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propriétés de I'interface, de géométries parfoimglexes et de chargements quelconques.
Ainsi, les modélisations de fondations superfieellpeuvent étre divisées en trois
catégories :

- Les modélisations en déformation plane (seméilistes, radiers parallélépipédiques de
grandes dimensions, etc.)

- Les modélisations en symétrie de révolution (&timhs circulaires, réservoirs
cylindrique) ;

- Les modélisations tridimensionnelles lorsqueuaecsimplification géométrique n’est
possible (forte hétérogénéité des couches de taiksgformes pétroliere, fondation de
centrale nucléaire, interactions tridimensionnedtesc d’autre ouvrage, etc).

Selon le probléme posé et I'étude choisie, il esdsfble en théorie de modéliser un
probleme de fondation de trois maniéres différeatesonsidérant : soit la fondation et les
structures sans le sol, soit le sol et la fondasians les structures, soit enfin 'ensemble

constitué par le massif de sol, la structure atdiiface.
2.7.2 Modélisation du sol et de la fondation sans les structures

Dans ce type d’analyse, I'ingénieur s’intéressemssliement aux déplacements verticaux
et aux tassements différentiels a la surface dusimds sol. Une telle modélisation
nécessite la connaissance des conditions de tresismides charges dues aux structures

vers la fondation. Plusieurs cas peuvent étre ages
2.7.2.1 Cas d’une Fondation a la géométrie complexe

Si la géométrie de la fondation est complexesilr&cessaire de la représenter par des
éléments finis de massif seul ou par un assemhlageoques et de poutres composées
avec des éléments de massif, auxquels sont affectés propriétés mécaniques bien
supérieures a celles du sol. Des éléments d’iterfaeuvent également étre pris en
compte. L'exemple typique est une fondation tridasiennelle ou une fondation ancrée
dans le sol. La fondation a alors une rigiditédinielle n’est ni parfaitement souple, ni
parfaitement rigide. Les charges appliquées sosi distribuées a I'interface sol fondation
par la loi de comportement du matériau (béton, mBtas). La technique de construction
elle-méme est parfois modélisée en plusieurs étdpesalcul (excavation sur plusieurs

meétres, mise en place de la fondation, installadiancrage, remblaiement, etc.).
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2.7.2.2 Cas d’une fondation rigide

Si la fondation est supposée rigide (indéformabée)pase de forme simple (carrée,
rectangulaire ou circulaire), elle peut étre repnédSe par une condition de déplacement
vertical imposé aux nceuds situés a l'interface.plds, cette interface peut étre lisse (le
déplacement horizontal a linterface n’est pas is§)oou rugueuse (le déplacement
horizontal a I'interface est nul).

La pression mobilisée par un déplacement vertioglosé est alors obtenue par une
moyenne sur les contraintes verticales de la premangée des points d'intégration situés
sous les nceuds de linterface. Pour une semedletdirigide, le début de la plasticité est
localisé sous la fondation et aux bords de la fooda; ensuite, celle-ci s’étend en

profondeur plus que sur les cétés.

2.7.2.3 Cas d’une fondation souple

Si la fondation est supposée souple (tres défdejablle peut étre représentée par une
condition de pression uniforme appliguée directdamanla surface du sol. Les

déplacements horizontaux et verticaux a l'interfaeesont pas imposeés. Pour une semelle
filante souple, la plasticité commence au-dessasshards de la fondation et se propage
latéralement puis vers la profondeur. Toutefoigynd’ maniére générale, le type de
fondation (rigide ou souple) a relativement peuwnfilience sur l'allure de la courbe

chargement tassement et les valeurs de la charge Isont proches. En revanche, la

distribution des pressions de contact entre ladtiod et le sol est trés différente.

2.7.3 Modélisation du sol, de la fondation, et des structures

Le véritable calcul d’interaction sol-structureidesdans la modélisation de I'ensemble des
rigidités du sol, de la fondation et des structurets de leur influence mutuelle par
'intermédiaire de véritables éléments d’interfacdre les divers matériaux. Il peut s’agir
des cas tres complexes pour lesquels la raideda d#¢ructure est importante ou pour
lesquels les simplifications ne sont plus évideritésteraction entre le sol, la fondation et
les structures recouvre les modes suivants :

- interactions avec le sol environnant

- effet des mouvements du sol sur le comportemesntsttuctures

- effet du renforcement de la fondation ou massi§dl.
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2.7.4 Influence de 1’état initial des contraintes

Un autre facteur important pour la modélisationae®uvent inconnu : il s'agit de I'état de
contrainte initial qui regne dans le sol avantdastruction de la fondation. Cet état initial
est important car il conditionne, comme les paragsetmécaniques, la réponse en
déplacements du modele d’éléments finis.

Toutefois, pour mener une étude satisfaisantaui $urtout connaitre I'état de contraintes
dans le sol une fois la fondation construite etnavapplication des charges dues a la
structure. Cet état peut étre approché en simidacanstruction (calcul par phase) mais le
plus souvent, et notamment dans le cas des fomdasigperficielles peu encastrées, il est
raisonnable de supposer que le sol a été peu pérpar la construction, que I'état de
contrainte dans le massif est toujours celui dwaaalepos et que ce dernier possede encore

ses caractéristiques intactes.

2.7.5 Conseils pour la réalisation des maillages de fondation

superficielle

L'utilisation de la méthode des éléments finisassite la réalisation d’'un maillage et la
prise en compte de conditions aux limites du domaindié. En particulier, des conditions
concernant des déplacements ou des contraintegrqoogées aux frontieres du maillage.
Celles-ci peuvent se trouver a une distance « finicas d’une liaison rigide, d’un
substratum rigide ou d’un obstacle quelconque ehm@cun déplacement) ou « infinie »
(déplacement nul & l'infini, état de contraintepose).

Dans le cas d’'une fondation superficielle isoldacg@e dans un massif de sol homogene
semi-infini, les frontiéres latérales et infériesi@du modéle peuvent étre représentées par
des éléments finis ou par des éléments " infiniSi'des éléments finis sont utilisés, pour
que les conditions aux limites n’'aient pas d’inflae sur le comportement du modeéle
(figure 2.31) I'expérience montre qu’il convient de fixer :

- Les limites latérales du maillage (condition W)}a environ 10 fois la largeur B de la
fondation;

- La limite horizontale inférieure (condition V & ou U =V = 0) a au moins 6 fois la
valeur de B sous la base de la fondation.
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Un maillage grossier conduit généralement a unengpcharge - tassement trop raide et a
une charge limite trop élevée par rapport a latewluexacte ou par rapport aux résultats
fournis par un maillage. De fagcon plus quantitatiles recommandations suivantes
peuvent étre précisées :

- Le maillage du massif de sol doit étre relativamesserré dans les zones ou de forts
gradients risquent d’apparaitre, c’est-a-dire asgimage des interfaces entre la fondation et
le sol, dans les régions situées a une distanéeiénfe a 2B autour de la base de la
fondation

- le rapport de forme (rapport de la plus petitmahsion d’'un élément fini a la plus
grande) des éléments proches d’'une fondation soedd devrait étre limité al/5

- la largeur B’ (selon la direction horizontale) guemier élément de sol directement
adjacent a la fondation doit étre au moins telle i =0.1 B, pour décrire de maniere
satisfaisant les variations du cisaillement auwdbale la fondation

- lorsque la stratigraphie du sol, la géométridadéondation et celle de la structure, les
charge et les diverses conditions de liaison pesgates symétries remarquables, il faut en
profiter pour simplifier le maillage.

L’étude pour des charges inclinées exige un maillegmplet par rapport aux charges
verticales, car une charge inclinée ne présentein@usymeétrie particuliere. De plus,
I'inclinaison entraine I'apparition de zones enctien dans le sol, d'ou la nécessité de
prendre en compte des éléments d'interface. La tiade fondation peut alors se décoller
du massif de sol sur une certaine longueur.

=10B

¥ [
|

Figure.2.31 Dimensions conseillées pour le maillagéune fondation superficielle
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2.7.6 Comportement des sols et modélisation des fondations

superficielles

Dans le cas de chargement monotone, de trés nosgsre€omparaisons ont été menées
entre les résultats numériques et les mesuresusumages. Elles permettent de constater
aujourd’hui que les lois usuelles de comportemesd dols (€lastoplasticité parfaite)
conduisent a des résultats satisfaisants sousveésguwe les autres aspects de la
modélisation soient correctement pris en compté(mment, I'interaction entre le sol et la
fondation) et que les paramétres de comportementosen estimeés.

Dans le cas des chargements cycligues et dynasjitpgeétudes sont moins nhombreuses
et restent encore délicates a réaliser en raisda demplexité des lois de comportement

des sols lorsque les sollicitations ne sont plusatunes.
2.8 Solutions numériques existantes

Peu d’auteurs ont essayé de discuter I'applicatesyméthodes numériques a I'analyse de
la capacité portante des fondations peu profonelegarticulier sur un sol cohésif. Cela

semblait étre en grande partie di aux difficultéasdles algorithmes de développement
numeriques qui sont capable de fournir des solstimécises. Une série de calculs de la

capacité portante a été décrite par quelques auteur
2.8.1 Griffiths (1982)

Il a employé un algorithme viscoplastique pour abstdes solutions pour chacun des trois
facteurs de la capacité portantg Ny et N..

Griffiths(1982) conclu de cette expérience que :

- Le calcul de Navait généralement exigé un effort considérablempémg fort que les
deux autres facteurs.

- La convergence est plus lente quand la valeyr @ggment

- Les solutions pour une fondation rugueuse sarg f@ntes qu’une fondation lisse.

- L’algorithme viscoplastique employé pour ces gEsemble étre peu convenable pour

I'evaluation de N pour le cas ou I'angle de frottement du sol dégrasis35°.
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2.8.2 Borst et Vermeer (1984)

lIs ont décrit une tentative d’employer la méthalgs éléments finis pour I'évaluation de
la capacité portante pour un angle= 40°. L'analyse était tout basée sur un sol dbhés
frottant et n’a pas rapporté les valeurs dediMectement.

Une particularité intéressante de ces résultaisdita les solutions stables pouvaient étre
obtenues pour une fondation lisse pour le cas diatériau associé, mais I'introduction de
I'angle de dilatance (matériau non associ€) a tecela causer des instabilités numériques,

et la solution, ne pouvait pas étre obtenue pooaseou I'angle de dilatancg=0.
2.8.3 Manoharan et Dasgupta (1995)

lIs ont utilisé des algorithmes numériques simélgia celles de Griffiths pour obtenir des
solutions des facteurs de la capacité portante.a@Gekyses non plus ne sont pas étendues
au sol avec des angles de frottement plus gran@sfue

Les résultats ont montré qu'une dépendance intmessdes facteurs de la capacité
portante sur l'angle de dilatance, ou la capacitétamte tend a augmenter avec
I'accroissement de I'angle de dilatance.

2.8.4 Frydman et Burd (1997)

lls ont etudié l'influence de I'angle de dilatarsig le facteur de capacité portantg pour

le cas simple, celui ‘une semelle filante.

Les études sont faites sur deux types de fondatiore fondation lisse et une fondation
rugueuse, en employant des algorithmes viscoplaestiqu élastoplastiques.

Deux techniques de simulation numérique ont étél@éps, a savoir : la technique des
éléments finis (le code OXFEM) et la technique diéférences finis (le code FLAC).

Cette étude indique clairement la réduction deal@acité portante avec le décroissement
de la valeur de l'angleg, mais cette étude a mis en évidence quelquesulifis pour
'analyse numérique surtout dans le cas d'une foodarugueuse, et ces difficultés

augmentent en augmentant I'angle de frottenpent
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2.8.5 Hans.L.Erickson et Andrew Drescher (2001)

lIs ont étudié l'influence de la non associatiwititde la rugosité de la fondation sur les
coefficients de capacité portant¢, et N, pour une fondation superficielle de forme
circulaire, en utilisant le logiciel (FLAC). Cesuées sont faites en considérant deux types
de fondations :

Parfaitement lisse et parfaitement rugueuse es tvaleurs de l'angle de dilatance :
y=0, y= /2 ety=0.

Les tableaux 2.19 et 2.20 présentent la variatiorofficient N, et N¢ en fonction de la
rugosité de fondation et I'angle de dilatancd’aprés Erikson et Andrew Dresch2001) .

lIs ont conclu que ces facteurs dépendent énormédeiiangle de dilatance et de la
rugosité de la base de fondation. Cette dépendssiignificative pour les valeurs élevées
de I'angle de frottement par exemple poad5° ;

- N, obtenu pouy=¢ est 50% plus élevée qie calculé poury=0

- N obtenu poury=¢ est 80% plus élevée qie calculé poury=0

- Poury=¢ N, obtenu pour une fondation rugueuse est 145% pwée queN, calculé

pour une fondation lisse.

Tableau 2.6 Facteurs de capacité portanteyNoour une fondation circulaire.

® Y=o Y=¢/2 ¥=0
20° L 1.7 1.6 15
R 2.8 27 25
35° L 21 20 17
R 45 42 33
40° L 58 52 43
R 130 113 73
45° L 186 156 124
R 456 387 198
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Tableau 2.7 Facteurs de capacité portante &pour une fondation circulaire

o Y=g Y=o/2 Y=0

20° | L 195 19.3 19.0
R 223 22 216

35° | L 84 81 77
R 108 103 88

a0° | L 161 153 122
R 186 165 135

45° | L 320 283 178
R 380 308 200

2.8.6 R. S. Merifield, S. W. Sloan et H. S. Yu (1998)

lIs ont utilisé des formulations numériques de dlgse limite pour évaluer la capacité
portante d'une semelle filante rigide, reposantusubicouche argileux purement cohérent.
Des solutions rigoureuses concernant la résistalticee sont obtenues en employant la
méthode des éléments finis en conjonction avedhésrémes de I'analyse limite avec
détermination des bornes supérieure et inférieure.

Les deux méthodes supposent un modele de compartetnesol parfaitement plastique
(critere de Tresca).

- La solution de la borne inférieure est détermiedesimulant un champ de contrainte
statiqguement admissible sans violer le critereuggure, cette approche est effectuée dans
le sens de la sécurité et conduit a estimer degebanférieures de la charge limite.

- La solution de la borne supérieure est détermemesimulant un champ de vitesse
cinématiquement admissible qui consiste a imaglesrmécanismes de rupture et a écrire
que l'instabilité se traduit par une puissance efésts extérieurs supérieure ou €gale a la
puissance résistante maximale correspondante.

Dans cette analyse |l est plus utile d’écrire I'dtipn de la capacité portante sous la forme

N¢ ‘ =qJ/Cyl1 ; ou N ‘ est fonction des rapports H/B e{XIC,2.
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2.8.7 J.S. Shiau, A.V. Lyamin, et S.W. Sloan (2003)

lIs ont utilisé des formulations d’éléments finessdhéorémes d’analyse limite pour obtenir
des solutions rigoureuses en plasticité concertampacité portante d’'une couche de
sable compacté surmontant une couche d'argile n{ois souvent rencontré dans les
problemes de fondations). lls se sont basés surdeaux de Merifield et all. (1999) qui a
considéré le probleme classique de la capacitépertde deux couches d’argile, pour
utiliser les méthodes limites pour intercaler enitér la solution réelle entre la limite
supérieure et la limite inférieur. Les techniqudsseméme n’'ont été développées que
récemment et sont discutées en détail par Lyam8laatn. Les procédures remplacent les
précédentes formulations proposées par Sloan (19889) et Sloan et Kleeman qui
malgré le fait qu'elles donnent des résultats fasiants dans un large domaine
d’applications pratiques, sont néanmoins moinsacks.

Si on considere uniguement la capacité portanta deuche de sable, elle dépendrape

y et g, avec d’autre facteurs possibles tels quegléade dilatance’ et la rugosité de la
semelle. La théorie classique par analyse limigpese une regle d’écoulement associée,
avec des déformations plastiques normales a lacide charge et I'angle de dilatance est
pris égal a I'angle de frottement. En prenant ensim®ration la présence de la couche
d’argile et en supposant un écoulement associé awvecsemelle parfaitement rigide, la
capacité portante ultime du probleme de fondatiandgux couches peut étre exprimée
sous une forme sans dimension :

PHB =f (H/B, C/yB, kB, ¢’) P : pression limite moyenne.

2.9 Conclusion

Actuellement, la tendance générale parmi les ingénsi géotechniciens est d'accepter la
méthode de superposition en tant que un moyen pppral'estimer la portance des
semelles superficielles rugueuse. Pour les semélides rugueuses, la surface de la
rupture dans le sol montré dans la figure 2.13 alégent trouvé I'acceptation, aussi bien
qu'avoir des solutions de Reissner et de Prandtr gd et N,, qui sont identiques a la

solution de Meyerhof.
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GENERALITES SUR LA STABILITE DES PENTES

3. Introduction

Les masses de sol pouvant étre mis en mouveménfpasodes phénoménes naturels
(érosion, tremblements de terre.) soit consécutrgma des travaux de chantier
(terrassements, remblais, constructions). Sangouoentrer, en détail, dans la pathologie
des glissements de terrain, disons que la modificadu moment moteur, généralement di
au poids du massif, (soit par charge en téte destadu décharge en pied), et la modification
du régime hydraulique a l'intérieur du talus somsdcause fréquentes de glissements. Dans
leur principe, les mouvements de terrain surviennersque la résistance des terrains est
inférieure aux efforts moteurs engendrés par lavijéaet I'eau souterraine ou par les

travaux de 'Homme, leur dynamique répond natunediet aux lois de la mécanique.

Dans ce chapitre en parlera d’abord de I'aspect g@h des glissements de terrain et ces
causes, ensuite en parlera de l'analyse de la Btépienfin les méthodes utilisées dans
'analyse de la stabilité seront discutées.

3.1 Définition
L'expression "glissement de terrain” désigne desvaments vers le bas et vers I'extérieur
des matériaux d'une pente composée de sols naturetgpportés. La Figure 3.1 indique les

caractéristiques principales d'un glissement deiteron peut observer sur la figure une
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surface de rupture tres nette le long de laquedieratériaux impliqués dans le glissement de
terrain se déplacent au-dessus de matériaux queefeomene n'affecte pas.

La figure montre également que la surface de reptsiétend sur une profondeur

considérable de sorte qu'un glissement de terrairsaurait étre considéré comme un

phénomene superficiel

REVASSES DUE
La TEMSION
ESCARPEMENT

il

CLEMENT

m

Figure 3.1. lllustration d'un glissement de terran.

Les facteurs les plus importants qui influent sustiabilité d'une pente sont l'inclinaison, la
hauteur, le matériau du sol, la position de la eappuifere, et la structure géologique

(succession des couches, pentes des lits, faill@sperfections).

3.2 Aspect général des glissements

La rupture par glissement d'un talus se manifesibédrellement par un déplacement en bloc
d'une partie du massif. La surface de glissemenassmilable a une surface cylindrique.
L'étude donc se fera pour des tranches de massgpadseur unité, découpées
perpendiculairement a l'axe de la surface de raptsiron représente la coupe transversale
du terrain (donc une tranche), l'aspect de la sarée rupture sera donc un arc de cercle. Le
sommet du talus s'affaisse et il se forme un b&irde pied (Fig.3.1). On distinguera trois
grandes catégories de glissements :

- Glissement de pente

- Glissement de pied

- Glissement profond
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Ces différents types n'auront pas les mémes coaségs mais on peut dire que la stabilité
dépend :

- des moments résistants (pris par rapport au eehtricercle de rupture), dus a la résistance
au cisaillement le long de la ligne de rupture

- des moments moteurs dus principalement au paidgsassif en déplacement.

Il y aura donc glissement si a un moment donnéniesients sont supérieurs aux moments

résistants.

3.3 Causes de glissements
D'apres ce qui précede, les glissements sont dies anodifications soit dans les moments

résistants, soit dans les moments moteurs. Omgistra donc deux types de causes

a) Diminution des moments résistants
Les causes de diminution des moments résistantgepeétre naturelles (changement des
conditions hydrauliques du terrain) ou consécutizedes travaux (tranchées en pied de

pente, ou chargement rapide augmentant les pressitanstitielles en pied de pente).

b) Une augmentation des moments moteurs

Certaines causes sont évidentes (surcharge du dodema pente, changement de pente,),
d’autres sont beaucoup moins. Les problemes dfatiibn, en particulier, sont souvent
difficiles a cerner. Par exemple, les écoulementsune action hydrodynamique qui tend a
augmenter les moments moteurs. C'est le cas desages en pied de talus servant au
rabattement de nappe. En effet, I'écoulement provodes forces de percolation qui
augmentent les moments moteurs ; il ne faut dooms gimplement considérer I'aspect

statiqgue du probléme de stabilité de pentes

3.4 Types de glissements

3.4.1 Glissements rotationnels

Lors de glissements rotationnels, la masse se d&piars I'aval le long d’'une surface de
rupture circulaire. Habituellement, les glissemeatdégype rotationnel sont de faible volume
et le déplacement des matériaux est limité. ligreeuisent principalement dans des terrains

meubles homogenes surtout argileux.
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3.4.2 Glissements translationnels

Lors de glissements translationnetpielques horizons de terrain ou un ensemble des
couches se déplacent selon une surface de gliss@ienou moins plane. Les glissements
translationnels s'étendent sur des surfaces die taméls variable, allant jusqu’a 30 km

L'épaisseur des masses glissées peut atteindrieylsiglizaines de metres.

Niche d'arrachement

Corps du glissement

Corps du glissement Fissures transversales

Fissures transversales
Fissures radiales

Surface de

glissement glissement

Substratum stable

Lobe / bourrelets Substratum stable

d'accumulation

Glissements rotationnels Glissements trangiannels
Figure 3.2

3.5 Types de rupture
Dans leur construction et leur fonctionnement, takis subissent des conditions de
chargement variées. Donc les types de rupturedigs mouvements de terrains, seront

classer en deux groupes; ceux associés aux peaitgslies et ceux des talus artificiels.

3.5.1 Talus en déblais et talus en remblais sur sol non compressible

Les ruptures ont, d'une fagon générale, l'alluregtissements rotationnels circulaires. On
distingue:

- les cercles de talus se produisent généralenzat# lds sols hétérogenes, la base du cercle
correspondant a une couche plus résistante ;

- les cercles de pied (sont les plus courants dargpe d’ouvrages) ;

- les cercles profonds ne se produisent que @aoad ou le sol situé sous le niveau du pied

du talus est de mauvaise qualité.

66



Chapitre Trois : Généralités sur la Stabilité Desrites

3.5.2 Talus en remblais sur sol compressible

La rupture constatée dans des remblais en sol adéngeemblai routier par exemple)
repose sur une couche d’argile molle, de vase doutbe souvent profonde. Les cercles de
rupture sont tangents a la base de la couche rurlgue celle-ci est relativement peu

épaisse.

3.6 L’Analyse de la stabilité

Au début du dix-neuviéme siecle, un ingénieur feascAlexandre Collin, qui travaillait a la
construction de canaux, remarqua que les surfaceassure formées par les glissements de
terrains survenant dans l'argile le long des bedjes canal adoptaient une forme incurvée
semblable a celle qui est illustrée Figure 3.Jpublia en 1846 un mémoire dans lequel il
suggérait une méthode statique d'analyse baséeairmursurface courbe et mesurait la
résistance des sols au cisaillement. On a, demtis époque, proposé diverses méthodes
d'analyse. Elles ont conduit a la méthode du ceatelglissement, mise au point par des
ingénieurs suédois spécialisés dans les ports etlasuelle reposent les techniques
actuellement utiliséeslLa Figure 3.3 représente les caractéristiques essentielles de la
meéthode. On y suppose que la surface de ruptugetaffa forme d'un arc de cercle. Grace a
la comparaison des forces perturbatrices et desdate résistance, on obtient, pour chaque
surface probable de rupture, un coefficient de sicul est nécessaire d'effectuer plusieurs
essais avant de pouvoir déterminer, pour une porieée, le cercle le plus dangereux. La
géologie structurale exige, dans certains cas, amayse de stabilité basée sur une
combinaison de surfaces de rupture courbes et $ldde peut classer les informations
nécessaires a I'exécution des analyses de stailitént les trois rubriques ci-apres :

- géomeétrie de la pente,

- état des eaux superficielles et souterraines,

- résistance de la masse du sol.

67



Chapitre Trois : Généralités sur la Stabilité Desrites

CEMTRE DE ROTATION

z : _ RESISTANCE AU CISAILLEMENT . FORCE DE CI5A& JLLEMEMT = ¢
FACTEUR DE SECURITE = —EFFORT OE CRAILLEMENT W, xa-W,x T

Figure 3.3. Analyse de la stabilité de pentes

La géométrie de la pente peut &ggerminée a partir de relevés du sol ou a l'agdeadtes
établies en utilisant les techniques de photogrammené

C'est par forages et explorations d'essai qu'ort géterminer les situations des eaux
superficielles et souterraines. Il est nécessairgpmbcéder a l'identification de toutes les
couches du sol et de déterminer leur résistancetibsant les procédés d'essai du sol. Il
importe de préter une grande attention aux couttaimées, aux fissures, et a toutes les
caractéristiques structurales susceptibles d'influe la stabilité. On déterminera également
la position de la nappe aquifére et on recherctoer®s les informations renseignant sur son
niveau maximal au cours de l'année.

L'analyse de stabilité d'une pente donnée ne s$aéi@ précise. Lorsqu'on applique la
meéthode, on utilise, en effet, concernant le comgpoent des masses naturelles au
cisaillement, certaines hypothéses qui sont raremérifiées dans la nature. La valeur
principale d'une analyse de stabilité réside dandalt qu'elle procure une méthode
rationnelle permettant de juger des mesures a mrgyadir réduire le risque d'une défaillance
de pente.

3.7 Méthodes d’analyse de la stabilité des talus

De maniere classique, pour I'analyse de la stabditin talus on définira les conditions
d'équilibre limite et on utilisera un coefficient décurité. On suppose que I'équilibre limite

existe au moment de la rupture le long de la ligaglissement. L'expérience montre que la
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zone en équilibre limite forme une bande asseztétde part et d'autre de la zone de
rupture. La stabilité de I'ensemble est donc liéelk de la bande considérée.

Les méthodes de calcul consistent a rechercherrfiace le long de laquelle le coefficient de
sécurité k est le plus faible :

Fs= tmax/ T (3.1)

Tmax . F€Sistance au cisaillement du sol

T : contraintes de cisaillement s'exercant le lomd¢pdsurface

Si F <1 :lasurface est inévitable,

Si F =1:le massif est en état d'équilibre tani

Si F>1:le milieu est en équilibre et le massra stable.

Pour le calcul a la rupture, on suppose que laitese comporte comme un solide rigide-
plastique et obéit aux lois classiques de la reppar cisaillement. Il est utilisé depuis
plusieurs décennies et a donné naissance, dansotiidse de ruptures rotationnelles, a
plusieurs méthodes de calcul.

Pour évaluer la stabilité des talus par une méetadtguilibre limite, il existe des méthodes
linéaires et non linéaires. Les méthodes linéaoed des méthodes directes de calcuFgle
et les méthodes non linéaires nécessitent un posdgratif.

3.7.1 Rupture plane

Pendant longtemps on a préféré croire (par sin@lides calculs) que les surfaces de
glissement étaient planes. Or la simple observatimre terrain prouve que les surfaces sont
courbes. Cependant dans des cas particuliers, oh goitnettre des rayons de courbure
infinis, ce qui nous améne a des glissements pl2iagire part, cette méthode est une bonne
introduction aux méthodes plus élaborées que neusns dans la suite de ce chapitre.

Considérons un massif de pe@é. En faisant I'hypothése que la rupture se faianti un
plan, il parait évident que le cas le plus défabtast celui d'un plan passant par le fed
de la pente. SofDB ce plan. Le sol étant homogéne (cohésioangle de frottement interne
@), il obéit a la loi de Coulomb. On découpe le nfas3AB en tranches d'égales largeurs. Le
poids de chacune deas tranches induit sur la surfad®B une contrainte pouvant se
décomposer en une contrainte normale et une cotgr&ingentielle. SolVi le poids de la
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tranche etL la longueur du plan de ruptu@B. SoitN; et T les composantes du poidgde

chacune des tranches

o=—— et 1 =

nN. nT,
L L

(3.2)

Le termer représente la contrainte de cisaillement s'exéerlgaiong de la surface de

glissement. Selon la loi de Coulomb, la résistamceisaillement du sal.x Sera donnée par
TmaX=C+O-i .tgp (3.3)
Le coefficient de sécurité F exprime donc le rappor

_Cctolgy

F (3.4)
Z-i
Si I'équilibre limite est atteint, F = 1. On peutiée que pour chaque tranche :
I, =c+otgp= nT :c+n‘Ni (3.5)
L L
. cL

W sind = o +W cosdtgy (3.6)
. . (o] I

> V\/ism6’=F+Z W cosfigy (3.7)
Si le poids total du massAB estW, on a I'égalité :

2 o _
W = ABy.H soit encore W = yH sm(a H) (3.8)

2 ‘sina.sind

Si F =1, I'équilibre limite nous permet de détarernila hauteur critiquelC du talus :

yH? sin@-6) _cH, , yH? sinl@-6)
2 ‘sinasin@ sin@ 2 sinatgd’

tgg (3.9)

70



Chapitre Trois : Généralités sur la Stabilité Desrites

Mais la hauteuH du talus est généralement connue, par contretimee est I'anglé du
plan de glissement. Par la formule précédente, eart palculer différentes valeurs de la
hauteur critiqueHC en fonction dé ; on peut ainsi, par tatonnement, déterminer lawale

6 donnant la hauteur critiqueC = H. On aura donc l'orientation du plan de glissemieat.

calcul précédent revient a écrire que le coefftoctensécurité est égal a :

_ X sina tge
F= +
yH sin(a-6) tgé

(3.10)

Examinons deux cas particuliers importants :

- sol pulvérulent: c =0

Dans ce cas, le coefficient de sécurité se rédHit:é:g—g. Or @ varie de0 a a. La valeur
g

minimale deF sera donc obtenue pofi= o. On a donc F :;[g_qc
ga
L'équilibre limite est atteint poumin = 1 soita = ¢. Ceci exprime bien que l'angle de talus

naturel d'un sol pulvérulent est égal a I'anglératement interne.
- sol cohérent : ¢ = 0

Le coefficient de sécurité est alors égal a :

_ 2 sina
F = — :
y.H "sing sin(a - 8)

(3.11)

On peut alors construire des abaques donnant fegivas deF et déterminer les valeurs de

u, sing, .tg—¢+V\/i +V, -V, - el Sing,
Donc N, = E F (3.12)
COSE; +SiNg, 9y
| [ F
L 199, Wi+V, -V, _cl,
I +V, — SR ine.
H,—H, = (V\/I VA' VB)cosg, B F sing; F (3.13)
sing, L{e]%

COSE, +sin£i.?
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Considérons maintenant I'ensemble des tranchesdssif sera en état d'équilibre limite si
les moments moteurs sont égaux aux moments résultaégalité des moments par rapport

au centreéD du cercle de rupture de rayBrs'écrit :

n

YXW=>TR (3.14)

En effet, les réactions inter-trancheg Rs ... s'annulent deux a deux et les résultantes N

passent paD, donc leur moment est nul. On a en outre :

X; =Rsing = >'T, =) W sing, (3.15)

Le coefficient de sécurité est alors :

- Z”:[C.Li :r(Ni -u, )tgd] (3.16)
! ZV\/i sing;

En utilisant le résultat de I'équation (1) on ea ti

0| (W —u, coss, +V, -V, )tge | cL,
Z o A' B + -
' cose, + 27 Sing,
F=Y F (3.17)

! ZH:V\/i Sing,

D'autre part on sait que :

Y (H,—Hg)=0 (3.18)

On peut donc écrire:
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L 199 WV, -V, cL
" F sing, F

cose, +singi.tgF¢

=0 (3.19)

N (VV| +VA _VA)COSEi _
Z‘ sing;

On obtient donc deux relations enffeet Vo - Vg. Le coefficient de sécurité est alors
déterminé par itération entre les deux expresginst (5).
En faitBISHOPa démontré que les quantitég VVg étaient toujours négligeables, l'erreur

commise étark 1%. Dans ce cak devient :

' : - . (3.20)
siné COSE, +Sing, ?:40

Z”: (W +V, -V, ) cosg, cL, cosg,
i
L'itération devient alors trés facile. On introddians le 2nd membre de la valeur e
donnée par la méthode &elleniuset on calcule une nouvelle valeur Eear la formule,
gue I'on réintroduit, et ainsi de suite. Pour &eetain de trouver le minimum dg il faut
environ une centaine de cercles. Or le calcul md@n d'un cercle poutO a 15 tranches
demande a peu prés 3h pour un bon calculateuréteairdination d'un coefficient de sécurité
demande donc 1 mois de travail. On congoit donénaémt que l'emploi d'abaques est
nécessaires et que I'emploi de l'informatique maitspas superflu. L'avantage de la méthode
de Bishop est qu'elle permet de calculer un coefficiéghtlans le cas de sols hétérogenes et

avec des formes de pentes trés complexes, maialtegs restent trés longs.
3.7.2 Méthode de Fellenius (rupture circulaire)

C’est la méthode la plus simple pour I'analyse tdbitté des talus. Fellenius suppose que le
volume de glissement délimité par la surface dssglnent et la topographie du talus est
subdivisé em tranches. Chaque tranche est considérée commelide sndéformable, en
équilibre sur la ligne de glissement. Considérongdalus recoupant un certain nombre de
couches de sols de caractéristiques différemntesp, (4. La stabilité est étudiée en
considérant le probléeme 2D, c'est-a-dire en anatys$@quilibre d'une masse de sol

d'épaisseur unité dans le sens perpendiculairéguiz.
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: |

Figure 3.4 Rupture circulaire

Pour étudier I'équilibre de la tranche « ABCD »s ferces agissant sur cette tranche sont les
suivantes:

- son poidsV:

- la réaction du milieu sous-jacent sur |'Aig;

- les réactions sur les faces verticd&s et AD décomposées en réactions horizontelext

en réactions verticalas Il s'agit de forces internes au massif étudié.

- les pressions hydrauliques.

Définissons par rapport au centre du cercle :

- le moment moteur, comme celui du poids des taifést des surcharges éventuelles), qui
tend a provoquer le glissement ;

- les moments résistants, comme ceux des réadiopgosant globalement au glissement de
la tranche.

La surface de rupture étant limitée par les pdingsF,

Le coefficient de sécurité global :

Fs= La somme des moments résistants maximaux / Langodes moments moteurs
Considérons la somme des moments pour E&icsachant que la somme des moments des
forces est nulle. Fellenius a fait une hypothesesopplifie considérablement les calculs, a
savoir que la seule force agissant sur IAR est le poidsw, a l'exception des forces
internes.

Dans ces conditions, le moment résistant maximdbeasni par la valeur maximale que peut
prendre la composante tangentielleRie (Rn)t

D'apres la loi de Coulomb, elle s'écrit :

(Rn)t = g.AB+N,.tan ¢, (3.21)
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Figure 3.5 : Une tranche i

La somme des moments pour toutes les tranches est :

n=m

> R(G.AB+ N.tang,) (3.22)

n=1

m: nombre total de trancheR,. rayon du cercle de glissement.

G et ¢ : caractéristiques mécaniques de la couche dgnella est situé I'arc de la tranche

AB. Par ailleurs, le moment moteur est di,&fégal a TR, d'ou:

FS=1 (3.23)

3.7.3 Méthode des tranches de Bishop
a) Méthode détaillée

En 1954, Bishop a publié une méthode, appelée méttétaillée, permettant de calculer le
coefficient de sécuritEs en tenant compte des composantgs\Wi1, Hn, Hn+1, des réactions
sur les tranches verticales interviennent dansefésrts appliqués sur une tranche AB

(Figure 3.3) et influencent la réaction.R
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Le coefficient de sécurité est donné par la forngdeérale suivante :

FS— 1 zn:m (w+ (v, —v,.,)—u, b)tang! +c'b (3.24)
ol —tang' '
ZWsma coscr+5|ncrilzS

=1

b- Méthode simplifiée

L’hypothese supplémentaire est que-Wh+1 = 0, quelle que soit la tranche considérée.
L’équation (4.5) devient alors :

FS= __ 1 . . :Zn (W —un.b)tan¢{a;2 b (325)
 Wsina cosa +sina i

Tous les termes sont connus FE$ est calculé par itérations successives. La premier
itération est faite en adoptant, comme valeur Effaent de sécurité obtenu par la méthode

de Fellenius.

-

Vn
Vna W
T Hn

B

Figure 3.6 : Forces agissant sur la tranche n

3.7.4 Méthode du cercle de frottement

Les méthodes consistant a découper en tranchasalestont I'avantage de rester valables
méme lorsque le massif présente des couches deérigaques mécaniques différentes. Par
contre, la méthode "du cercle de frottement" net appliquer que si le milieu est

homogene. Cependant, son caractere de méthodeqgrapga rend intéressante du point de

vue de la compréhension globale du phénomene Hiditstale pente. Considérons un cercle

76



Chapitre Trois : Généralités sur la Stabilité Desrites

de glissement de rayon et de cerreet supposons que le milieu est en équilibre limite
(Fig. 3.7).La réactiondRdue au frottement le long d'un élément dtiingeut se décomposer

en une réaction due au frottement intedR® et une composante de cohésititc

dR=dR,+dR ‘d_ﬂ =cdl avec (c: cohésion du milieu).

A la rupture,dRp fait I'anglee avec la normale a dl donc toutes les réactionaeiéaires
enveloppent un cercle de centteet de rayonr.sin ¢. Ce cercle est appelé cercle de
frottement. Si on trace le polygone des forces étéaires de cohésiatRc,la résultantdrc

sera paralléle a la cordeB. Elle agira a une distan€@H deO telle que :
R.OH=r ﬂﬁ‘ = Ic.dl =rcL (L:longueur de AB) (3.26)
AB AB

D'autre part, si le milieu est homogéne :
Rc =c.AB=1..OH = OH.c.AB =r.c.L (3.27)

OH=r.L/AB et L /AB>1et OH>r

Les éetudes de Taylor et Terzaghi ont permis de dé®roque la résultante,Rest portée par
une droite tangente a un cercle de cefitret de rayorK.r.sinp. Bien queK dépende de
l'angle AOB ainsi que des variations des contraintes normalesecs élémentaires, on peut
faire en £ approximation I'hypothése g#e= 1. On en déduit alors que le supportRjeest
tangent au cercle de frottement.

On peut donc faire une résolution graphique. Aulldare limite :

W+Rc +Rp = 0 (3.28)

W est portée par une verticale passant par le ceetigravitéG de la partie du massif en
rupture.R. est connue. Elle est portée par une parall@B située a une distance

OH =r.L/ AB de O.
Pour détermineR,, on méne pak, (| W| =O'E) une paralléle &. Elle coupe la droite

tangente au cercle de frottemé&iK enF.
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OF = |R,|
EF = | rc]

En fait Rc représente la force de cisaillement réellementilséb. A I'équilibre on a donc
en réalitéRc= | rc|

On reporte alor®, a partir de D;.R, est donc la composante Bgsur la tangente au cercle
en D ; puisque le coefficient de sécurité est égalrapport du moment résistant sur le

moment moteur, on peut écrire :

r.R, +OH.R,
- r.R, +OH.r,

(3.29)

"Q'ELEQ

Figure 3.7 Méthode du cercle de frottement

3.7.5 L’Analyse limite

Dans l'analyse limite, la solution d’'un probleme ldestabilité des talus est habituellement
en fonction de la taille ou de la hauteur critigqlietalus ou en fonction de la charge limite
appliguée sur une certaine partie de la surfacgatiis. S’il n'y a aucun chargement
extérieur, I'effondrement peut étre provoqué papdéls propre au sol lui-méme. Ainsi, la

condition limite est exprimée en fonction du pasgecifique du sol.
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L’analyse de la stabilité des talus est généraléragprimée en fonction du coefficient de
sécurité tout en respectant les parameétres deéaiésgsau cisaillement du sol. Le coefficient

de sécurité est analytiquement défini comme suit :

Fs=C - 99 (3.30)
Cn 199,

D’ou FSest le coefficient de sécurit& et ¢ sont respectivement la cohésion et I'angle de
frottement interne du sol¢, est la cohésion mobilisée e, est I'angle de frottement
mobilisé. En d’autre term€&S est défini comme coefficient par lequel les paraesede
résistance au cisaillement du sol devraient étpartés (divisés) pour donner l'état de
glissement qui va apparaitre. Karal [35], Donal€kén [36] ont acceptés I'équation (3.30)
comme la définition du coefficient de sécurité peumatériau en frottement, les surfaces de
glissement sont des surfaces de rendement potdesetiéplacements et le mécanisme de
rupture dépend du coefficient de sécurité.

Le mécanisme cinématiquement admissible est malaing la figure 3.8, ou la surface de
glissement est décrite par I'équation suivante :

(6-6)'%*
r=re -

(3.31)

ro: le rayon de la spirale logarithmique qui dépered I'dngle &. la masse du sol en
mouvement (rupture) tourne comme un corps rigidewaudu centre de rotation avec une
vitesse angulaire . Ce mécanisme qui a été considéré par Chen [87fémmétriquement

définie par les angle§, & et @, (figure 3.8) et I'angle de la résistance au disaient

moblllseg—¢. La géométrie du talus est déterminée par la batiget les angleg et S qui

FS

sont également indiqués sur la figure 3.8.
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Surface de glissement

Figure 3.8 Mécanisme de rupture d’'un talus

Le taux du travail externe est di au poids propreal et au chargement surfacique externe.
Les deux composantes du taux du travail externet sodiquées parW et Q

respectivement. Le taux du travail d0 au poids mragu sol est exprimé par I'équation

suivante :
W =yriaff, - f, - f, - f,] (3.32)
_{(39¢" cos, +sing, )exd3(6, -6, tag" |- 3tgg” cosh, —sind,}
f, = /' (3.33)
3(1+ 9tg ¢ )
f, =£L(2COSHO —Lcosaj sin(g, +a) (3.34)
6r, o
f, = %exp{(é’h -8, \as ]{sin(@h -4,) —rLSin(Hh " a)} (3.35)
0
L .
X{coseo ~-C0Sa +cosf, exp{(&h -6, )tgs ]}
0
H? sin(8-p') L 1H ,
f = sg, —— -——1|ct t 3.36
12 2singBsing 0% r €T3 r (ctgs"+ ctgh) (3.36)

Avec : tgp*=tgo /Fs
Dans le cas ou le talus est soumis a une charge surfacique externeicestmm®ntré sur la

figure 3.8 le taux de travail de cette charge est :
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Q=q La‘.{ro codé, +a)—%}+sLa)ro sin(g, +a) (3.37)

D’ou L : est la distance entre la surface de ruptureemsus du talus et le bord du talus
(figure 3.8) ;q: la force normale appliquées ; la force tangentielle appliquée.

Si on considére un mécanisme de bloc rigide, sénétgie de dissipation qui est prise en
compte le long de la surface de glissement. Le tiérergie de dissipatioB,, peut étre

exprimé comme suit :

2 . _,\l9¢
D = CZZOQ;{J(% “es —1} (3.38)

En égalant le taux du travail externe et le tawndigie de dissipation on a :

W+0=D (3.39)
En remplacaniV, Q et D dans I'équation (3.39), on a :

y%(f1 —f~f,—f,)+q B{cos(eo +a)—%}+ sBsin(g, +a)

3.40
_C | AaalE (3.40)
2tg¢p
D'ou :
A=_SINB sin(@ +a)e(€h_€°)% -sin(g, +a) (3.41)
sin(8' - a) " °
i : , g
B= SI.n(Hh %) : sin{é, +'8) sin(6, +a')e(€h ®les -sin(g, +a);  (3.42)
sin(@, +a) sin(@, +a)sin(8' -a)
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Les valeurs deA et B peuvent étre reliées ld et L respectivement par les expressions

suivantes :
H =ATr, (3.43)
L=Br, (3.44)

D’ou la distancd. est indiquée sur la figure 3.8
Pour une valeur donnée &8, la limite supérieure pour la hauteur du talusoddenue en

résolvant I'’équation suivante :

s
F(ﬁh %es —1} -q B{COS(HO + a)—B} - sBsin(@, +a)

;2tg¢ (fl_fz_fs_f4)

(3.45)

La plus petite limite supérieure pout peut étre obtenue, en réduisant au minimum la

fonction H =f(6,,6,,8'). Les angles obtenus définissent la surface deseglient

potentielle. En plus, on remplace les angles trew@ns I'équation (3.45) on trouve la
hauteur critique du talus. C'est la hauteur max@nadhaquelle il est possible que la pente soit
stable avec la valeur supposéer& La vraie valeur du coefficient de sécurité potrétre
trouvée par un procédé itératif duquel les parasette résistance du sol sont changés
progressivement selon I'équation (3.30), jusqu'ajee la hauteur critique soit égale a la
hauteur réelle de la pente.

Eventuellement, le coefficient de sécurité peute &irectement trouvé en résolvant

I'ensemble d'équations suivantes :

— =0
26,
a_H e O
a6, (3.46)
a_H e O
o83
H = Hactuel
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D’ou Hacwe représente la hauteur réelle du talus. Dans |wmua(3.46), les valeurs

inconnues sond,, 6, etFS Par conséquent, la solution de I'équation (3dtb)ne les

valeurs dé=Set la position de la surface de glissement pctbati

3.8 Conclusion

Il existe plusieurs dizaines de méthodes de caledh stabilité ayant toutes des avantages
et des inconvénients. Aucune n'est parfaite, cauae ne tient compte de la déformabilité
du sol. En effet, on en revient au probleme étedella méconnaissance des lois de
comportement du sol que I'on considere toujoursneemigide-plastique.

Dans les calculs de stabilité, le choix des camastigues mécaniques est fonction du
probleme lui-méme. Mais d'une maniere générale amstate que lorsqu'il s'agit de sols
argileux, le calcul a court terme conduit au coméint de sécurité le plus faible.
L'expérience montre que c'est souvent juste amésohstruction que se produisent les
glissements dans les sols argileux. On utiliseracdles caractéristiques mécaniques non
drainées (G, ¢,). Par contre dans les sols sableux, le calcul arcterme n'a pas de sens
car on atteint tres rapidement le long terme. Oilisgra donc les caractéristiques
mécaniques (Eb, ¢cp) ou (C',¢"). Donc le choix de la méthode dépend de la canéaque
I'on peut leur accorder qui est essentiellementtion de l'expérience que l'on peut en

avoir.
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Chapitre Quatre
Apercu Bibliographique Sur le Renforcement

Des Pentes Par des Pieux

4. Introduction

La stabilité des pentes peut étre améliorée aviéi@ientes manieres : modifiant
la géométrie de la surface de la pente (aplatissgenue la pente), effectuant un
drainage extérieur, utilisant des techniques d’a@orétion du sol, ou installant les
structures de soutenements comme lgairs et les pieuxLa premiére solution
mene a une réduction des forces motrices qui progog la rupture ; les autres

mesures produisent en général une augmentatioricdtess de résistance.

Dans ce chapitre on parlera d’abord de I'analyse la stabilité des pentes renforcée
par des pieux, ensuite en citera quelques méthadésées pour trouver la pression
qui agisse sur les pieux, enfin en donnera quequanclusion qui ont été trouvées
dans la littérature concernant I'influence des ymesur le coefficient de sécurité de la

pente.
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4.1 L’Analyse de la stabilité des talus renforcés par des pieux

Quand le coefficient de sécurité d'un talus estsat#ré comme insatisfaisant, la stabilité du
talus peut étre améliorée, en installant une straatle retenue telle qu'une rangée de pieux
(figure 4.1). Les pieux devraient étre congus pournir la force stabilisante requise pour

augmenter le coefficient de sécurité a une valbarste.

Dans la pratiques, I'étude d'une pente renforcéax ales pieux est habituellement
effectuée en rénovant les méthodes utilisées géamaent pour I'analyse de la stabilité
des pentes pour incorporer la force de réactiorro®ee par les pieux sur la masse
instable du sol. Jusgu’a maintenant, la méthodgqudiére limite est I'approche la plus
utilisée pour I'analyse de la stabilité des permtes a sa simplicité d'utilisation.

La méthode d'équilibre limite a été utilisée par dt al [18] pour traiter le probleme de
la stabilité des pentes renforcée avec des pieansxette approche le coefficient de
sécurité de la pente a été defini comme le rapghorhoment de résistance au moment de
renversement agissant sur la masse du sol potemieht instable. Le moment de
résistance se compose de deux composants : le maliea la résistance du sol au
cisaillement le long de la surface de glissemereahoment fourni par la réaction des
pieux. Le moment moteur et le moment de résistathee a la résistance du sol au
cisaillement ont été obtenus par I'application aerléthode ordinaire des tranches. Pour
calculer le moment de résistance di aux pieuxettal.[18] a proposé I'utilisation de
I'équation théorique, trouvée précédemment paettilatsui [17], pour évaluer la force

latérale agissant sur une rangée de pieux duesoavement du sol.

Une approche semblable a été développée par Lak[20]. Dans laquelle la méthode
simplifiée de Bishop a été utilisée pour trouvestaface de glissement critique pour la
pente aussi bien que le moment moteur et le moemésistance dus a la résistance au
cisaillement du sol. Le moment de résistance proplaii les pieux a été obtenu a partir
de la force de cisaillement et du moment de flexd#veloppée dans le pieu a la
profondeur de la surface de glissement causé pandevement latéral du sol. Ces
forces ont été calculées suivant un procédé baséasméthode des éléments limites

gui a été proposée par Poulos et al.[23] et plus développée par Lee et al.
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La méthode d'équilibre limite a été également ewpddopar Chugh [39] et Poulos [40]
pour analyser la stabilité de pentes renforcéeslgmpieux. Dans ces deux approches, on
suppose que les pieux fournissent une résistanagsaillement additionnel le long de
la surface de glissement critique qui devrait augi®ele coefficient de sécurité de la

pente a une valeur choisie.

Récemment, Hassiotis et al. [13] ont amélioré lahmée du cercle de frottement pour
incorporer la réaction du pieu dans l'analyse dstddilité des pentes. L'équation d'lto
et de Matsui [18] a été employée pour détermindotae latérale que la masse du sol

en ruptureexercée sur une rangée de pieux
4.1.1 L’analyse limite

Pour présenter la présence des pieux, on suppiseegforce latérale et un moment sont
appligués a la profondeur de la surface de gliss¢nbDans ce cas, le taux de dissipation

d'énergie devient

) )tg¢

VRS M @ (4.1)

p=Ch w{ez(gh_%)t'gg —1} +F r, sing. e
2tg¢

Avec FS est le coefficient de sécurité cible du taluspdla & indique la position de la

structure stabilisante (pieux) le long de la swefde glissement (figure 4.1F; est la force

stabilisante, par unité de largeur du sol, quepiesix doivent fournir pour améliorer la

stabilité du talus; le momem explique la distribution d& avec la profondeur dans la

partie du pieu au-dessus de la surface de glisgerest indiqué par :

M=Fmh (4.2)

D’ou h est la hauteur de la partie du pieu au-dessua derface de glissement (figure 4.1),

etm est un coefficient réducteur.
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H

Figure 4.1: Talus renforcé par des pieux

Quandm=0, la présence des pieux dans la stabilité detep@st exprimé par une résistance
au cisaillement supplémentaire le long de la serfée glissement potentielle, comme a été
supposé également par Poulos [38]. La hauteur h &teal calculée en utilisant I'une des

expressions suivantes selon l'abscigsgui est mesurée a partir du pied de la pente

h=rg sin& — 1, sing, Si -Dsx: <0 (4.3)

_sin(B-£),, (4.4)
singsing’

h=rg siné — r, sind, + xg tgf8 Si sx <H ctgB8 (4.5)

h=rg siné& — r, sing, + H + (Xg — HctgB)tga si x>H ctgB (4.6)

dou

Xe =g COSUr — IhcOH, — D 4.7)

re = %e(ep s et r, = %e(gh_%)t'gz (4.8)

87



Chapitre Quatre : Apercu Bibliographique sur le Reeément des Pentes par des Pieux

Pour une valeur choisie @&, h est une fonction des anglés &, 5 et &
Le taux de travail externe est donné par la somend& cetQ. Ces derniers sont exprimés par

les equations (3.32 et 3.37 chapitre trois), redpaoent. Par conséquent, I'égalisation du

taux de travail externe au taux de dissipationeitfie mene a I'expression suivante pour F :

H B . 2('S'h_'s'o)M
yA(f1 —f,—f,—f,)+ qB[cos(Ho +a)—2} +sBsin(g, +a)- 2t21¢ {e FS —1}

F =

mh—
H

A{sinHFe(gF_HO)% - A}
H

L’équation si dessus donne la force, par unitéadgelur du sol, qui doit étre fournie par une
structure de soutenement pour réaliser la valesir@kdu facteur de sécurité du talus

Quand une structure de souténement est inséréeudatadus, la résistance supplémentaire
fournie par cette structure, change le coefficidatsécurité du talus et le mécanisme de
rupture potentiel par rapport au cas sans pieux. d@aséquent, d'autres surfaces de
glissement possibles ont pu étre plus critiquesaglie trouvée pour le talus sans pieux. La
surface la plus critique est celle pour laquelledbeur deF la plus élevée est exigée pour
augmenter le coefficient de sécurité a la valésirde. Du point de vue informatique, cette

surface peut s'avérer maximiser la fonctibr= F(6,,6,,6-,5' er) ce qui concerne les

angles&, 6, et a condition que la position des pieux dans lestalst donnée. A cet effet,

I'ensemble suivant d'équations doit étre résolu.

oF

— =0
06,
a_F - O
06
a_,:" o (4.10)
Jes
_g 92 _g.)i9? i -
X =H cosb, e s — cosb), e®es | M
A sinBsing

D’ou x¢ indique la position des pieux par rapport au miadalus (figure 4.1). La valeur de
xg devrait étre admise pour la surface de glisserr#tigue trouvé pour le talus sans pieux.
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Cette surface indique, en fait, les différentestim®s ou les pieux doivent étre positionnés
pour augmenter efficacement la stabilité du tdllre structure de souténement en dehors de
la région du sol affectée par cette surface de@ient n'a pu avoir aucune influence sur la
stabilité du talus.

Dans l'équation (4.10), les inconnues #nto,, [' et 6.. Les angle§,, 6, et [’

indiquent la surface de glissement potentiellequré, et la valeur maximal deest calculée
en replacant ces angles dans I'équation (4.9). rdepé il convient a noter que, si on
suppose quen n'est pas null- dépend de la hautetrqui peut étre déterminée a partir de
6,, 6,, B' et @ en utilisant les équations (4.3-4.8). Ceci impéiquue I'équation (4.10)
doit étre résolue, considérant I'expression powapproprié avec une valeur dg, selon
I'équation (4.4).

Une fois que la forc& est obtenue, la géométrie du pieu, la distanceedére a centre
auxquelles les pieux doivent étre mises en pladeseconditions structurales pour les pieux
peuvent étre déterminées a partir de l'analyseetéiction pieu-sol. Le déplacement
maximum, le cisaillement et les moments de flexagrssant sur les pieux devraient étre pris

en considération pour s'assurer que la concepsioadéquate.

4.2 Méthodes utilisées pour la détermination de la pression du sol
agissant sur les pieux

4.2.1 Méthode d'Ito et de Matsui

Ito et Matsui(1975)présentent une méthode pour trouver la presgiaitelidu sol qui agisse
sur une rangée de pieux basée sur la théorie dentkition plastique. La méthode prévoit la
pression a laquelle le sol atteint un état linpiestique selon le Critere de Mohr coulomb.
Les hypotheses principales de la méthode sont

a) Le sol est en état plastique dans la redwBBB'E'A) figure 4.4.

b) Pas de frottement dans les surf@€Bset E' B, donc les contraintes a l'interface pieu-sol
sont considérés comme des contraintes principales.

c) Les conditions en déformation plane s'appligaresde sens de la profondeur.

d) Les surfaces de glissement se produisent ledesgurfaces intérieures du pieu.

e) Les pieux sont rigides par rapport au sol,ighak verticalement.
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f) La répartition des contraintes le long de lafste de rupture est indépendante du
frottement sur ces surfaces.

La méthode est utilisée pour calculer la pressatérdle qui agisse sur un pieu circulaire
d’'une rangée de pieux avec un espacement entpécles (de centre-a-centre) constant. Les
pressions latérales qui agissent sur un pieu sariesy de zéro lorsqu’il n'y pas de
mouvement jusqu’a la pression limite qui due auandes déformations latérales. La
méthode d'lto et de Matsui prévoit une valeur mtdiaire de la pression entre ces deux
extrémités, a une condition ou le sol atteint wat épblastique. La force limite par unité de
longueur du piedP(z) a n'importe quelle profondearou le sol est dans un état d'équilibre
plastique( figure 4.4)est en fonction du poids propre de golde I'angle de frottement
interne ¢, de la cohésior, de la distance entre les pieux (centre-a-cerdk)et de la
distance intérieure entre les faces de pidu

L'équation qui rapporte toutes ces termes est :

P(Z)=cDy[D +/D2] **“[(2N,,“tany+1/N tany){exp[(D1-D2)Gs(p)/D2]-1}+G 2(¢)/Ga(9)]-
c{D1G2(0)/Gi(p)}+[( yZIN,)-(2¢/N,){D 1(D1/D,)**®) exp[(D1-D2)Gs(p) /D]-D 5}

Avec
N, = tan” (rl4+¢l2); G1(p) = N, *tanp+ N, -1
Gy(p)=2 tany +2 N,” + N, et G(p)= N, tany tan @/8+¢/4)

o Zone

) \ plastiqur
; Pieu B

v

~ Direction
des
déformation

) ;3/ .

! ..\__ B /J’

Figure 4.4 Etat de déformation plastique d’un sol atour des pieux (Ito et Matsui)

Hassiotis et al. a également proposé une méthoder p@tude des pentes

renforcées avec une rangée de pieux dans laquallehéorie de la plasticité
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proposée par Ito et Matsui a été utilisée pour verua pression qui agisse sur les
pieux.
Basé sur cette méthode, Lee et al.et Poulos ompge®s une méthode d'équilibre

limite. Le procédé de Poulos est comme suit :

a) trouvant la résistance de cisaillement requiserp’augmentation du coefficient

de sécurité de la pente a la valeur désirée.

b) trouvant la résistance au cisaillement maximune g¢ghaque pieu peut fournir
pour résister au glissement de la partie poterdgient instable de la pente par

I'analyse de l'interaction pieu-sol en utilisanim&thode d'élément limite.

c) choisissant le nombre de pieux, ainsi que lalle@ie position de ces pieux
dans la pente.

L'approche cinématique de l'analyse limite estiséde par Ausilio et al. dans
I'analyse de la stabilité des pentes renforcéesdgarpieux, pour trouver le meilleur
endroit des pieux dans la pente, ainsi que des esgpons analytiques pour

augmenter le coefficient de sécurité a une valeesgrite sont proposées.

4.2.2 Analyse découplée (Uncoupled analysis)

La méthode d'analyse découplée peut étre classee diux catégories. La premiere
catégorie est la méthode de pression qui est pégparsDe Beer et Wallay$970) Ito et al.
(1981) Hassiotis et al(1997) et Loehr et al(2004) La deuxiéme catégorie est la méthode
de déplacement proposée par Hull e{891) Poulog(1995b) Lee et al(1995) et Jeong et
al. (2003) Puisque les méthodes proposées dans chaquereatega identique, on parlera
dans ce qui suit de la méthode proposée par Ldaedi(2004)(premiére catégorie), et Hull
et al(1991)(deuxieme catégorie). Ces méthodes sont dévelepreatilisant une approche
découplée dans lequel la réaction du pieu et lhilééade la pente sont considérées

séparément.

4.2.2.1 Méthode de Pression
Loehr et al(2004) a développé une analyse pour trouver la résistémarnie par chaque

elément de renforcement en utilisant la méthodepssion. La méthode utilise une
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approche d'état limite ou différents modes de mgsont considérés. Les trois états limites
dus aux difféerents modes de rupture sont:

- la rupture du sol autour ou entre les élémentedforcement : « résistance limite du sol

- la rupture du sol due a I'insuffisance de la loegr d'ancrage:« résistance limite d'ancrage
- la rupture de la structure des éléments de reefoent par courbure ou cisaillement due

aux charges appliquées par la masse du sol :stagse limite de renforcement ».

4.2.2.2 Méthode de déplacement

Hull et al. (1991)a étudié par la méthode de déplacement le commperted'un pieu inclus
dans une pente. La réaction du pieu, la contraiateisaillement, le moment de flexion et la
déflexion du pieu ont été analysées quand le psés@imis aux mouvements latéraux du
sol, par la méthode d'élément limite modifiée ogti développée par Poulod973). Cette
meéthode prend en considération, les déplacemelatifgeentre le sol et le pieu, la rigidité

relative du pieu et du sol, aussi bien que la leoguau pieu.

4.2.3 Analyse couplée (Coupled analysis)

Généralement, la pression latérale du sol qui agss une rangée de pieux est calculée par
une méthode proposée par Ito et Matsui. En cormitide sol comme rigide-parfaitement
plastique, et les pieux sont parfaitement rigidessi, cette méthode ne tient pas compte du
comportement des pieux flexibles, et l'argile mpletc. D’autre part, les mouvements
latéraux engendrés par le sol sont estimés soiepanesures données par l'inclinométre ou
d'un résultat analytique en utilisant la méthods éiéments finis, relations empiriques ou
basé sur des données historiques des cas identique.

Cependant, un probleme majeur avec les méthodedéplacement est I'évaluation des
déplacements libres du sol, parce qu'il est difficiestimer exactement les déplacements
latéraux du sol. D'ailleurs, la méthode de renforeet des pentes par des pieux qui utilise
I'équilibre limite, a un certain degré de faibleggrir représenter le vrai systeme pieux-pente
car l'interaction sol-pieu n'est pas bien définie.

Pour cette raison, d’autres investigateurs ontld@pes un deuxieme type de méthode qui a
été employé pour étudier le systeme pieu-pentegsiuanalysé comme un milieu continu
élastiqgue ou élastoplastique, en utilisant la wethdes éléments finis ou de différence-
finie. Cette méthode fournit des solutions coupldass lesquelles la réaction de pieu et la

stabilité de la pente sont considérées simultaneémen
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4.2.4 Méthode empirique de Broms

Broms (1964a)(1964b)a proposeé des équations pour trouver la pressgione qui agisse
sur des pieux qui sont inclus dans un sol cohéedntun sol de faible cohésion
respectivement. Ebasantsur les résultats mesurés de la résistance latéeates pieux qui
ont été chargés latéralemgBroms (1964a)a trouvé que pour le sol cohérent la pression
ultime du sol est égale a zéro a une profondede é&gas le diameétre de pieu et égale a neuf
fois la résistance au cisaillement a une grandépdeur. Pour un sol de faible cohés{on

~ 0), Broms(1964b)a trouvé que la pression ultime du sol est égdieis fois la pression
passive de Rankin®( = 3op) a toutes les profondeurs.

4.2.5 Analyse numérique en 3D (Pan et al)

Pan et al(2002)a effectué une analyse numérique, en utilisartage (3 dimensions) en
éléments finis, pour étudier le comportement des)psoumis aux mouvements latéraux du
sol et pour déterminer la pression ultime du saésamt sur le pieu. Les résultats obtenus
indiquent que la pression ultime d’'un sol cohérelains des conditions non drainée, qui
agisse sur un pieu rigide égale a 10 fGis(résistance au cisaillement dans des conditions
non drainée), et pour un pieu flexible égale a $GBC,.

4.2.6 Méthode de réduction de la résistance au cisaillement

Pour les pentes, le coefficient de sécuriéest habituellement défini comme le rapport de la
résistance au cisaillement réelle du sol a lasta&@sce au cisaillement minimum nécessaire
pour empécher la rupture. Duncan a précisé lgsiest le coefficient par lequel la résistance
au cisaillement du sol doit étre divisée pour pdegente a la limite de lapture.

Cette technique du réduction de la résistance sailleiment a été employée d&375 par
Zienkiewicz et al., et a été appliquée par Naylbwopald et Giam, Matsui et San , Ugai et

Leshchinsky, Cai et Ugai et You et al., etc.

L'application de la technique de la réduction deéistance au cisaillement a été limitée
dans le passé suite au long calcul. Mais avectésse croissante de l'ordinateur de bureau,
la technique est devenue une alternative raisoarsld méthode des tranches, et est utilisée

dans la pratique par les ingénieures.
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Hull et al.[1991] a étudié par une simulation numeée (logiciel PALLAS), la réaction
du pieu (longueur pieu fixe) due au mouvement étdu sol en différentes profondeurs de
la surface de glissement. Cette analyse a donrfé&edit modes de rupture, qui sont

discutés par Hull et al :

- Rupture par écoulement : quand le pieu est nrésistant et la profondeur de la surface de

glissement est peu profonde.

- Mode de rupture «court»: quand la profondeerla surface du glissement est plus
profonde, que la profondeur équivalente a la looguwlu pieu, et en plus le pieu a une

résistante suffisante au moment de flexion et awefk de cisaillements produites.

- Mode de rupture « intermédiaire » : ce mode gdune se produit a la profondeur de la

surface de glissement, entre le mode « court»refplare par « écoulement

4.3 L'influence des pieux sur le coefficient de sécurité de la pente
(trouvé dans la littérature)
Les pieux ont été utilisés dans plusieurs cas @dirstabiliser les talus ou améliorer leurs
stabilisations. Ces pieux, qui peuvent étre enfenaé niveau de la créte ou dans la
pente elle-méme agissent en tant que éléments sistaéce, sont habituellement
soumis aux forces latérales par les mouvementszbotaux du sol environnant.
Certaines des applications réussies de telles tgebs ont été rapportées par De Beer
et al.197Q Ito et Matsuil975 Sommerl977, Fukuokal977et Wang et al1979.

Des pieux en bois ont été utilisés pour stabilbes pentes en argiles molle en Suéde,
alors que des pieux coulés en place en béton atamédiameétre supérieur ou égale a
1.5m ont été usités a I'Europe et aux Etats-Unis ptabiliser des éboulements actifs
d’une argile raide (Bulley965et Offenbergefi981).

Au Japon des pieux en acier d’'un diamétre de 30@mirété utilisés pour stabiliser des

zones actives d'éboulement (Tanigut8b7).

Ausilio et al. [1] a signalé que l'inclusion d’'umangée de pieux dans une pente,

change la valeur du coefficient de sécurité dedatp et le mécanisme de rupture
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(par rapport au cas sans pieux), grace a la résistadditionnelle fournie par ces

pieux.

Poulos [23] a proposé une méthode pour étudierndembre de pieux, et les
meilleures positions de ces pieux dans la pentedguinent le facteur de sécurité

maximum.

Plusieurs études ont été entreprises dans |'ordve pouver la meilleure position
de la rangée de pieux qui assure la stabilité depdate. Ceci a été réalisé en
déterminant la position de la rangée de pieux duirte les valeurs maximum du
coefficient de sécurité. Cependant, les résultaecommandés sont plutot

différents et contraster.

Cai et Ugai [4] ont étudiés l'influence de, la piben d’'une rangée de pieux et
I'espacement entre les pieux, sur le coefficiensdeurité d’'une pente, en utilisant
une analyse tridimensionnelle en éléments finis guiise le SRM (méthode de

réduction de la résistance au cisaillement). Il$ précisés que le coefficient de

sécurité sera maximum quand les pieux sont inclusmalieu de la pente.

Hassiotis et al. [13] a conclu que pour obtenicbefficient de sécurité maximum,

il faut que les pieux doivent étre situés dansdatip supérieure de la pente.

Ito et Matsui [17] dans leurs études analytiques démontré qu'une rangée
de pieux installés prés de la partie supérieureladg@pente donne le meilleur
coefficient de sécurité mais dans 1979, Ito et[aB] a prouvé que le meilleur
endroit de la rangée de pieux, qui donne le coeffitde sécurité maximum est le

milieu de la partie supérieure de la pente.

Lee et al. [20] a réalisé des essais sur un soléstthen pente, il a trouvé que les
meilleurs positions de lI'inclusion des pieux dams 1ol homogéne sont; le pied,
et la créte de la pente; ainsi que d'autres chemsheont affirmés que les pieux
ont peu d'effet sur la stabilité de la pente quédsdsont inclus prés du milieu de

la pente.
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W.B. Wei et Y.M. Cheng [28] ont trouvés que I'espaent entre les pieux a une influence
importante sur le mécanisme de rupture d’'une peabtdorcée par une rangée de
pieux. Quand cet espacement est petit, la surfateuee de glissement est peu
profonde, et presque divisée en deux parties. Avémugmentation de
I'espacement, la surface critique de glissementie®vplus profonde et ses deux
parties sont devenues plus reliées, dans le cd®espacement est assez grand, les
deux parties de la surface critique de glissementtsansformés graduellement a
une seule surface critique qui est presque ideetigua surface dans le cas sans
renforcement (sans pieux). Ceci signifie que lafsce critique de glissement
d'une pente renforcée est habituellement plus prdéoque celle d'une pente sans

renforcement

4.4 Conclusion

Malgré l'utilisation des pieux pour le renforcemetds pentes reste parmi les solutions les
plus efficaces dans ces derniers temps, il y atogjdes difficultés concernant I'analyse du
comportement des pieux, car il demeure difficil@pgréhender de fagon compléte les
réactions du sol aux sollicitations des pieux, agque la carence en connaissance s’initie au
moment de l'installation du pieu et continue peridson chargement. Par exemple lors de
l'installation d’'un pieu dans un sable, la densdé@ sol et I'arrangement des grains en
fonction de la taille peut se modifier. Les étudescernant les effets d’installation sont tres
rares. Elles peuvent globalement étre classéesar datégories :

1. les études expérimentales privilégiant la visadilon du sol autour des pieux ;

2. les études expérimentales et théoriques outelititin est portée sur la quantification
directe ou indirecte des paramétres d’installation.

La complexité du probleme et la difficulté d’'unepegrhe en grandeur réelle a souvent

orienté les études expérimentales vers la réatisaties modeles réduits en laboratoire.
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Chapitre Cinq
Présentation de ’outil numérique utilisé

(PLAXIS)

5. Introduction

Les méthodes numériques, telles que la méthodeéldewents finis et la méthode des
différences finies sont de plus en plus utiliséassd’analyse de la stabilité de sol. Le
premier avantage de ces méthodes par rapport aukadés d’équilibre limite est que les
hypothéses avancées sur la forme et 'emplacenetd durface de rupture, ainsi que sur
les directions et la magnitude des forces ne sastrmgcessaires. Aujourd’hui la majorité
des codes numeérique, concu pour faire des analysisiensionnelles (déformation plane
ou axisymetrie) et tridimensionnelles. Les caldtifimensionnels sont plus lourds que les
calculs bidimensionnels, l'art de I'ingénieur résicessentiellement dans son aptitude a
choisir judicieusement des modeles aussi simplegqgssibles.

Dans ce chapitre, nous présenterons d’abord un @psur le code PLAXIS utilisé dans la
réalisation d’'une analyse suivant la méthode déménts finis. Ainsi que le type de modéle
et les éléments de maillages utilisés enfin nomneimns quelques définitions des modéles

de comportements employés dans ce programme

5.1 Présentation du code PLAXIS

PLAXISest un programme d’éléments finis spécialementicqour réaliser des analyses de
déformation et de stabilité pour différents typémpglications géotechniques. Il simule le
comportement des structures en sols, en rochestogsanatériaux qui se plastifient quand

leur surface de charge est atteirRe AXISversion8 a été congcu pour opérer un espace
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bidimensionnel. Les situations réelles peuvent édmésentées par un modéle plan ou
axisymétriqgue. Le programme utilise une interfagepbique pratique permettant aux
utilisateurs de générer rapidement un modele géauétet un maillage d’éléments finis
basés sur la coupe verticale de I'ouvrage a étudier

Inventer par des géotechniciens numeériciens, lee acdldments finisPLAXIS représente
certainement un optimum actuel sur les plans Stiguet et pratique en I'analyse pseudo-
statique2D. Scientifiquement, c’est un outil d’analyse noméhire en élasto-plasticité non
standard, avec prise en compte des pressionstititdies, doté de méthodes de résolution et
d’algorithmes robustes, éprouvés, ainsi que deéoires de choix automatique évitant des
choix délicats a l'opérateur peu averti. Du poimst wue pratique le systeme de menus
arborescents a I'écran rend l'utilisation souplagr€able, car 'opérateur ne s’encombre pas
I'esprit outre mesure. L’'ensemble des options gefaut (conditions aux limites) rend la
mise en données aisée et rapide. Enfin, les opsonplifiées (initiation des contraintes,

pressions interstitielles) permettent de prévoadmportement d’'un ouvrage.

5.2 Conventions de signe

La génération d’un modele d’éléments finis a deimxethsions avePLAXISest basée sur un
modele géométrique. Ce modele géométrique estdaas le plan (x, y) du systeme de
coordonnées globdFigure 6.1) alors que la direction z est perpendiculaire alaa. Dans

le systeme de coordonnées global, la directiorsitipe pointe vers I'utilisateur.

Bien quePLAXIS version 8 soit un programmeD, les contraintes sont basées sur un
systeme de coordonnées cartésieri@sindiqué sur lafigure 6.1 Dans une analyse en
déformations planesgzz correspond a la contrainte perpendiculaire au plara coupe.
Dans une analyse axisymétriquereprésente la direction radiale)a direction axiale et z
représente la direction tangentielle. Dans ce @asreprésente la contrainte radialecerla

contrainte circonférentielle.

Figure 5.1 Systéme de coordonnées et définition desmposantes de contrainte positives
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Dans tous les résultats, les contraintes et fodmesompression, incluant les pressions
interstitielles, sont comptées négativement, atpus les contraintes et efforts de traction

sont comptés positivement. Eggure 6.1lindique les directions de contrainte positives.

5.3 Le type de modéle

PLAXIS Version 8 peut étre utilisé pour réaliser des ysed par éléments finis en deux
dimensions. Les modéles d’éléments finis peuvengd &bit plans (Plane strain), soit
axisymétrigues (Axisymmetric). Les modeles en défdions planes (Plane strain) sont
utilisés pour des structures ayant une sectiors(plumoins) uniforme, et avec un état de
contraintes et un schéma de chargement uniformes usie longueur suffisante
perpendiculairement a la section (direct®nLes déplacements perpendiculaires a la section
sont considérés comme nuls. Cependant, les cotsainormales dans la directiarsont
intégralement prises en compte. Les modeles axisjgmeés (Axisymmetric) sont utilisés
pour des structures circulaires ayant une sectidiale (plus ou moins) uniforme, avec un
schéma de chargement réparti autour de I'axe deatrales états de contrainte et de
déformation identiques selon les directions radiald noter que pour les problemes
axisymeétriques, la coordonnée x représente le raytamcoordonnée y correspond a I'axe de
symétrie. Pour un modéle d’éléments finis a deaxedisions, le choix de Plane strain ou de
Axisymmetry a pour conséquence de ne laisser que diegrés de liberté en translation par
nceud dans les directior®ty.

Figure 5.2 Exemples de problémes en déformationsgrie et axisymétrique
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5.4 Les éléments :

L'utilisateur doit sélectionner des éléments tridlages a6 ou 15 nceudgFigure 6.3)pour
modéliser les couches de sol et autres élémentsidme. L'élément de triangle a 15 noeuds
fournit une interpolation du quatriéme ordre poes Idéplacements et lintégration
numerique se fait sur douze points de Gauss (poi@tsontrainte). Pour le triangle
nceuds, linterpolation est d’ordre deux et l'int#gwn numeérique se fait sur trois points de
Gauss. Le type d’éléments pour les éléments detgtauiest automatiquement compatible

avec le type d’éléments de sol choisi.
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Figure 6.3 Position des noeuds et des points de aaimte dans les éléments de sol

5.5 Les modéles de comportements utilisés dans PLAXIS

5.5.1 Introduction

Les modéles de comportement de sols sont trées moembrdepuis le modéle élastique-
plastique de Mohr-Coulomb jusqu'aux lois de com@ment les plus sophistiquées
permettent de décrire presque tous les aspect®mpartement élasto-visco-plastique des
sols, aussi bien sous sollicitation monotone queiguye. Ces modeles ont été développés
dans le but d’'étre intégrés dans des calculs pamedits finis. Dans ce schéma, la
modélisation par éléments finis permet de résoudr@robléme aux limites en tenant
compte, par une loi de comportement réaliste, aopastement réel du sol. Deux difficultés

majeurs ont empéché la réalisation compléte de oteénsa: d'une part les lois de
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comportement qui décrivent bien le comportement st#ds sont complexes et demande,
pour la détermination des paramétres qu’elles enonént, des études spécifiques lourdes
sortant du cadre des projets d’ingénierie méme texmp La validation des lois de
comportement a fait I'objet, dans les ann&@sde plusieurs ateliers pour comparer les
réponses des différents modeles sur différents ttsede sollicitation. La seconde difficulté
a été lintégration de ces lois de comportementsdaes codes par éléments finis, bi ou
tridimensionnels. Peu de codes sont opérationmtleilement, avec des lois sophistiquées.
Le codt de ces calculs est généralement important.

La démarche suivie dans le développement du BhdeXISest difféerente. Un des objectifs
de PLAXISest de fournir a l'utilisateur un code d’élémeifimss qui soit a la fois robuste et
convivial, permettant de traiter des problemes e@utiques réels, dans un délais
raisonnable en utilisant des modéles de comportedesols dont les parametre puissent
étre déterminés a partir d'une étude géotechniquenale. En ce sen®LAXIS peut
apparaitre comme une regle a calcul de l'ingéngg@atechnicien, ou le micro-ordinateur a
remplacé la regle. C’est pourquoi les différentsdéles de comportement utilisés dans
PLAXIS sont des modeéles qui peuvent apparaitre simplie, simplistes, mais qui sont
efficaces quand ils sont utilisés dans des castéslap

Un commentaire rapide sur les modeles disponildedanné ci-dessous

5.5.2 Modeéle élastique linéaire :

Ce modele représente la loi de Hook pour I'élastidinéaire et isotrope. Le modéle
comporte deux parametres de rigidité élastiquendedule d’Young,E, et le coefficient de
Poissonv. Il est trés limité pour simuler le comportemeritind sol. Il est utilisé
principalement pour des structures rigides masgiNa@sées dans le sol. |l peut aussi étre
intéressant pour certains problemes de mécanicueodbes.

Le modele élastique linéaire utilisé dadPisAXISest classique. Les tableaux de rentrée des
données demandent le module de cisailler@eet le coefficient de Poissan I'avantage de

G est d’étre indépendant des conditions de draidagmatériaG, = G’), ce qui n'est pas

le cas des modules d'Young : le module d’Young mbainé est supérieur au module
d'Young drainé. Il aurait pu sembler logique,Giest utilisé comme parametre élastique,
d’utiliser K comme second parametre. D’'une gérest infini (correspondantig= 0.5) et il

est moins courant d’emploi. G est en fait le moduoésuré dans les essais pressiomeétriques.
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La relation entre le module d'Young E est les autreodules sont données par les

équations :
- 2(1E V) (5.1)

) 3(15 V) (5.2)
L-v)E 53)

T (- 2v)A+v)
5.5.3- Modéle de Mohr-Coulomb

Le comportement de Mohr-Coulomb présente un corapwht élastique parfaitement
plastique sans écrouissage. Il a une grande tibiisdans la géotechnique vu les résultats
obtenus dans les calculs.

Dans le plan de Mohr, la droite intrinséque estésentée par

T=optanp + ¢ (5.4)

ol o, etz sont respectivement les contraintes normalesqgetsielles de cisaillement, eet

¢ respectivement la cohésion et I'angle de frotterdemmatériayfigure 6.4).

shear
stress

-0y

-03

normal
-0 -0z -0y stress

Figure 5.4 : Courbe intrinseque du modele de Mohr-Gulomb
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bY

Le critere de Coulomb a trois dimensions suppose tp contrainte intermédiaire
n'intervient pas. La forme du critére est cellerdpyramide irréguliére construite autour de

la trisectrice(figure 5.5)sur I'hexagone irrégulier de Mohr-Coulomb.

Figure 5.5 : Surface de rupture dans I'espace deswtraintes principales pour un sol sans
cohésion

Ce modéle bien connu est utilisé généralement comng premiere approximation du
comportement d’'un sol. Ce modéle comporte cinqmeatees: le module d'Youngds, le

coefficient de poisson, la cohésiong, I'angle de frottementg , et I'angle de dilatance.

5.5.3.1 Module d’Young

Le choix d'un module de déformation est un des l@moks les plus difficiles en
géotechnique. Le module de déformation varie ewtion de la déformation et en fonction
de la contrainte moyenne. Dans le modele de Molulgdab, le module est constant.
PLAXIS utilise le module d’Young comme module de défoioratde référence dans le
modele élastique et le modéle de Mohr-Coulomb, rdastres modules de déformation
sont également considéreés.

Pour des argiles tres surconsolidées et quelqugsocavec un large domaine élastique, il
est réaliste d'utiliseEg alors que pour les sables et les argiles normaleomnsolidées, il
est préférable de prendegy.
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|03- T 3

strain -£;

Figure 5.6 : Définition du module & 50 % de la ruptire.

5.5.3.2 Coefficient de Poisson

Le choix d’'une valeur pour le coefficient de Porss&st particulierement simple dans le cas
du modele élastigue ou du modele de Mohr-Couloméc ayn chargement gravitaire
(Accroissement deeMweightde 0 a 1 au cours du calcul plastique). Dans ces types de
chargementPLAXIS devrait fournir des valeurs réalistes pour le caplo = oh / ov.
Comme les deux modéles donneront le rapport bienwcaeoh / ov = v/ (1-V) pour une
compression unidimensionnelle, il est facile deisihan coefficient de Poisson qui donne
une valeur réaliste pou,. Dans la plupart des cas, les valeuryderont comprises entre
0,3 et0,4. Pour certains problémes, notamment en déchangeeut utiliser des valeurs plus
faibles. Pour des sols incompressibles, le coefiicde Poisson s’approche @& sans que

cette valeur soit utilisable.
5.5.3.3 Angle de frottement

L’angle de frottemen (phi) est entré en degrés. Des angles de frottemerdé<lebtenus
parfois pour des sables denses, augmenteront deemmasubstantielle la difficulté
numeérique des calculs plastiques. Le temps de Icalmtie exponentiellement avec de

'angle de frottement. Par conséquent, les angiefrattement élevés devraient étre évités
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lors des calculs préliminaires pour un projet. &mps de calcul deviendra important si des
angles de frottement supérieur8zdegrés sont utilisés.

PLAXIS ne prend pas en compte une variation d’angle dieefnent avec la contrainte
moyenne. L'angle de frottement a introduire est kamgle de frottement de pic soit 'angle

de frottement de palier.

5.5.3.4 L’angle de dilatance

L’angle de dilatance/ (psi), est donné en degrés. Sauf pour les couches t@&mnsolidées,
les sols argileux ne présentent aucune dilatégce 0). La dilatance d’'un sable dépend de
sa densité et de son angle de frottement. Pousaldes siliceux, un ordre de grandeur est
Y =¢ - 30°.Dans la plupart des cas toutefois, I'angle deailee est nul pour des valeurs de
@ inférieures a30°. Une valeur négative faible powyn’est réaliste que pour des sables

extrémement laches.
5.5.3.5 Autres paramétres de raideur

En plus du module d’Youn®LAXISpermet la définition d'autres modules de raideais,
gue le module de cisaillemer, et le module oedométriquEgyes Ces modules sont en
relation avec le module d’Young selon la loi deld&icité isotrope de Hooke, ce qui

implique l'utilisation du coefficient de Poisson

E
2(L+v)

(5.5)

@-v)E

oed = (1—2V)(1+V) (56)

Lorsque l'utilisateur définit I'un de ces autresrgmaétres,PLAXIS retient la valeur du
coefficient de Poisson et calcule le module d’Youoogespondant.

5.6 Modéle pour les roches fracturées (Jointed Rock model):
C’est un modele élasto-plastique anisotrope, pequél le cisaillement plastique peut se
produire seulement dans un nombre limité de dwastde cisaillement. Ce modele peut étre

utilisé pour simuler le comportement des rochestifires ou fracturées.
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5.7 Modéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model) :

C’est un modele hyperbolique de type élasto-plastigprmulé dans le cadre de la plasticité
avec écrouissage en cisaillement. De plus, ce raoddnd en compte I'écrouissage en
compression pour simuler le compactage irréversibla sol sous son premier chargement
en compression. Ce modeéle du deuxiéme ordre pedmetimuler le comportement des
sables, des graves, mais aussi de sols plus mousedtes argiles et les limons.

5.8 Modéle pour les sols mous (Soft Soil model):
C’est un modeéle de type Cam-Clay qui permet de Isimla comportement de sols mous
comme des argiles normalement consolidées ou weithe. Ce modéle s'applique tres bien

aux situations ou la consolidation primaire esppriérante.

5.9 Modéle pour les sols mous avec fluage (Soft Soil creep model):

C’est un modele du deuxieme ordre formulé dansatrecde la viscoplasticite. Ce modele
permet de simuler le comportement des sols mousyme les argiles ou les tourbes
normalement consolidées, en fonction du temps. @dete prend en compte la compression

logarithmique

5.10 Modéle défini par 'utilisateur
Cette option permet de définir et d'utiliser dds ible comportement autres que les modeéles
standard d®LAXIS

5.11 Conclusion

Malgré les inconvénients d'un modele en deux dimess cela reste encore une
modélisation adaptée pour les fondations. Pour cefafait souvent I'hypothése d'un calcul
en déformations planes pour une fondation filanteen axisymétrie lorsque la fondation est
circulaire. A coté de ces avantages et de ces wents, il convient de signaler que les
calculs bidimensionnels sont généralement du cd@éelad sécurité en exagérant les
déformations et en surestimant les contraintes.

Les expériences montrent qu'une telle hypothéseeden général une bonne approximation
de la réponse réelle de I'ouvrage. On remarqueralégent que ceci ne peut étre justifié

gue pour les ouvrages simples, et que la modéisaophistiquée d'un probleme complexe
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nécessite des hypothéses de calcul supplémenti®gentuellement des modeles en trois
dimensions. L'utilisateur doit se concentrer suruxechoix: l'un est inhérent a la
géotechnique en général, I'autre concerne la sitiottenumérique.

La détermination des parametres géotechniques ieredans PLAXIS n’est pas différente
d’'un choix de paramétre de calcul de tassement ewstdbilité : a partir d’essais, il est
indispensable d’arriver a ce que I'on pourrait afpgreun modéle géotechnique de terrain.
Certains des parametres sont différents dans lexpession, mais toujours reliés a des
parameétres géotechnique classiques. Le choix demalk comportement dépend en fait du
probleme posé : soutenement, tassement de rergh¢sement de terrain, fondation sur sol
en pente, tunnel.

Quel modele de comportement utiliser pour quel |enole géotechnique ?
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Chapitre Six

Présentation et Interprétation des

Résultats Obtenus

6. Introduction

Force est de constater que la plupart des étudexemant la stabilisation des

pentes ont visé l'analyse de la stabilité de latpealle-méme (amélioration

des coefficients de sécurité vis-a-vis des glissga)e Cependant, les études
faites pour I'amélioration de la capacité portantéune semelle construite sur
une pente renforcée sont rares. Donc les travauxetsherches menés dans le
cadre de cette étude concernent l'analyse numérjgen utilisant le code

PLAXIS basé sur la méthode des éléments finis,oduportement d’'une semelle
filante située au dessus d’'un sable en pente ra@qrar une rangée de pieux.
Par conséquent l'objectif principal de cette anaysst de déterminer et établir
la relation entre les parameétres variables d'un@gée de pieux et la portance de
la semelle. En outre, pour découvrir le meilleurdenit de la rangée des pieux

qui donne la meilleure amélioration de la capacp@rtante de la semelle.

Dans ce chapitre apres la description du modeléisgj le maillage adopté et les
conditions aux limites, on présente les résultatsmariques sous forme de

tableaux et de courbes suivis d’'une discussion.



Conclusion Générale

6.1 Procédure de la simulation numérique
6.1.1 Présentation du cas étudié

On considere une semelle filante de largeur B pa@éalessus d'un sable en pente
renforcée par une rangée de pieux.

Les parameétres géométriques de I'étude sont rapiéssdans la figure 6.1:

Figure 6.1 Les parameétres géométriques

. distance entre la semelle et la créte du talus

. largeur de la semelle filante

b
B
d : distance entre la rangée de pieux et la crétalds
h : longueur du pieu
H : hauteur du talus
La largeur de la semelle (B=0.80 m), la hauteutadus (H=4.80 m), la pente du talus est

2/3 soit un angle de 33,69°

6.1.2 Caractéristique des matériaux

Le sol utilisé dans cette analyse est un sable gamésion ayant un poids volumique sec
¥=18,94 kN/ri, un module de déformatidis,= 40MPa, un coefficient de poissor0,30,

et obéissant au critere de Mohr-Coulomb régi pae loa d’écoulement non associee

(v <o)
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Note: PLAXIS recommande pour les problemes qui ne ptése¢ pas de chargement-
déchargement d’introduiresy a la place dé& qui est réservé pour les matériaux ayant un
grand domaine élastique.

Les pieux ont un diamétre D=30 cm, et un module @-@0 MPa. La fondation est

considérée comme infiniment rigide.

6.1.3 Etude paramétrique

Les calculs dans cette étude portent notammenasariation des parametres suivants :
la longueurh du renforcement, la distance horizontale entrealagée de pieux
et la créte de la pent# et la distance entre la semelle et la créte deelatgb
(voir tableau 6.1)

6.1.4 Maillage et conditions aux limites

Le maillage retenu est représenté sur les figutzéa et (b). Il s’agit d’'un maillage qui est
initialement grossier, puis qui est raffiné progiresment. Le maillage obtenu au final est
plus fin au voisinage de la fondation.

L’élément de base utilisé dans la génération dullagai pour le sol est I'élément
triangulaire a 15 nceuds (chapitre cing article,5aRyrs que pour I'élément représentant les
pieux et la semelle, I'élément poutre a cing nceuds.

Les conditions aux limites classiques ont été gppks au modéle en bloquant les
déplacements horizontaux sur les faces verticategne bloquant les déplacements
horizontaux et verticaux pour la limite inferiewwo(mme illustré sur la figure 6.3). Les
frontiéres adoptées sont suffisantes afin quedaditions aux limites n’influent pas sur les

résultats et pour que le mécanisme de rupturesniatiercepte pas.
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Figure 6.3 Conditions aux Limites
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Tableau 6.1 Programme de simulation pour I'étude peamétrique

Séries| Parametres constants Parametres variables

Pente sans Renforcement

1 b/B=0 ¢= 35°, 38°, et 42°
2 b/B=1 ¢= 35°, 38°, et 42
b/B=2 ¢= 35°, 38°, et 42

Pente Renforcée
4 b/B = 0.00, d/B =0.00 | h/B =1.00, 1.50, 2.00, 3.00, 4.00
o= 35°, 38°, et 42

5 b/B =1.00, d/B =0.00 | h/B =1.00, 1.50, 2.00, 3.00, 4.00
o= 35°, 38°, et 42

6 b/B = 2.00, d/B =0.00 | h/B = 1.00, 1.50, 2.00, 3.00, 4.00
o= 35°, 38°, et 42

7 b/B = 0.00, h/B =2.00| d/ B =0.00, 1.00, 1.50, 2.00, 2,50
o= 35°, 38°, et 42

8 b/B = 1.00, h/B =2.00 | d/ B =0.00, 1.00, 1.50, 2.00, 2,50
o= 35°, 38°, et 42

9 b/B = 2.00, h/B =2.00| d/ B =0.00, 1.00, 1.50, 2.00, 2,50
¢= 35°, 38°, et 42

Pente sans Renforcement

10 | ¢= 35° b/B=0,0.5,1,15,2,25,3,4,5,6,7,8

11 | o= 38° b/B=0,0.5,1,15,2,25,3,4,5,6,7,8

12 | o= 42° b/B=0,0.5,1,15,2,25,3,4,5,6,7,8
Pente Renforcée

13 | ¢= 35° b/B=0,0.5,1,15,2,25,3,4,5,6,7,8

14 | o= 38° b/B=0,0.5,1,15,2,25,3,4,5,6,7,8

15 |op=42° b/B=0,0.5,1,15,2,25,3,4,5,6,7,8
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6.1.5 Génération des contraintes initiales

Plusieurs problemes d’analyse en ingénierie géatguk nécessitent la spécification de
I'état de contraintes initiales. Ces contraintesséas par le poids propre du massif de sol
représentent I'état d’équilibre du sol en placen®®&LAXIS, il existe deux possibilités
pour la spécification des contraintes initiales :

- Procédure Ky: procédure réservée pour les cas des surfaces hialies et avec les
lignes des couches de sol et la nappe phréatiqadgda a la surface.

- Chargement gravitaire : procédure fixée pour les autres cas.

Dans la présente analyse, comme la surface durta@aspas horizontale la procédure qui
a été adoptée est celle du chargement gravitaiechHargement gravitaire est alors
introduit comme premiéere phase de calcul. Cecifasten utilisant un calcul du type
plastique pour lequel le parametreading inputest fixé surTotal multiplierset Y weight
est fixé a 1.0 (figure 6.4).

Platis 8.5 Calculations - SRPLX [=® = : -
ES‘ s =S g pacess Colations- ALK e =
it i
i B e s g File Edt View Calculste Help
T ar
& E e B & ‘G cauee Faibes
v e = 2 bis & E (=S 1 Calaste
i BE =@ &
Parameters :
Generdl B | vdpiers | previen | Generd | Paraneters Muplers |preview |
Control parameters
_— Show Ingremental multplers Total multpiers
Addtonaisteps: [ 3] L e dtarena e © Iputvaes Misp: o 13 3 dsp: Lo 3
¥ Ignore undrained behaviour r- ched val v - = e - =
¥ Delete ntermediate steps Boceime MoadA: = Taoadk:  [Loo0 |2
Tierative procedire Loadng Mt po ] b |
¢ Saniadseting € Staged consuczan Mweight: ,0000 =) T Mueight: (Loooo [
 Manual setting % Total multipiers Maceel: 0,000 - I -Maceel: lo,0000 -
C Msf: 0000 3 I-Msf: Lo [$
Timeinterval : lo,0000 2] day Defire.
Estimated end time:  [1,0000 2] day
B et ‘ & et ‘ B ockte.. ‘ B vext ‘ B Insert ‘ B Delete. ‘
Tdentification Phaseno. [ Startfrom | Caialaton [ tosdnginput [Tme [water [Frst [iast Identification | Phaseno. | Startfrom | calcuiation | Loading input [Tme | water |Frst |[Last
Initial phase: 0 0 N/A /A 000.. 0 0 0 Tnitial phase 0 0 NA N/A 0,00 00 [
= <Phase 1> 1 ] Plastic analysis Total multiplers 0,00.., 01 9 = Phase 1> 1 0 Plastic analysis Total multiplers 0,00 0 1 9

Figure 6.4 Application du chargement gravitaire
Une fois les contraintes initiales générées (figufs, les déplacements sont remis a zéro

pour les phases de calcul suivantes. Il n y a g@ascd’effet du chargement gravitaire sur

les déplacements engendrés par les autre phasatcde
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Figure 6.6: déformation du massif du sol aprés gérgtion des contraintes initiales

D’aprés la figure 6.6n constate que le sol a subi une déformation t&rsée par le
déplacement vertical de sa surface libre vers ¢ tiast a ce stade que les déplacements
doivent étre remise a zéro avant d’entamer la skeqghase de calcul qui consiste a

I'application du chargement de la semelle proprerdéa

6.1.6 Phases de calcul

a) Cas sans renforcement

Apres avoir générer le modele en éléments finapptiquer le chargement gravitaire dans
la premiere phase de calcul plastique, vient eadi@tape de I'application du chargement

proprement dit, ce chargement est appliqué suotaldtion sous forme d'une charge
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concentrée au milieu de la semelle (figure 6.7)chargeq, pour laquelle il y a eu rupture

s’appelle charge limite.

+ e M
=16
Paint load - static load systemn A
Geometry point 8
X-Value : 0,000| = kjm | |
Y-Value : -1000,000 1 kjm
oK | Cancel ‘
T 4+ 4+ = 1e
+t ++ ++ ++

Figure 6.7 : Application du chargement

b) Cas avec renforcement
Dans cette phase de calcul, et aprés applicatida clgarge, on doit activer les pieux a

partir du boutordefinequi permet d’introduire les caractéristiques étgb(figure 6.8).

— —
—+ —+

4
1ot

Figure 6.8 Activation des pieux

6.2 Calcul de l’influence des différents paramétres
Pour étudier I'influence des parametres géométrsgeer la capacité portante
de la semelle, on a réalisé plusieurs séries des.t&@haque série est effectuée

pour étudier l'effet d'un parametre tandis que lastres variables sont

maintenues constantes.
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Les diverses variables incluent, la longueurdu renforcement, la distance
horizontale entre la rangée de pieux et la crétéadgented et la distance entre
la semelle et la créte de la perideCeci est fait pour les angles de frottements
interne du sob suivants : 35°,38° et 42° comme illustré dansael¢au 6.1.

6.2.1 L’effet de la longueur du pieu sur la portance de la
fondation

Dans cette analyse, la rangée de pieux est placé&dveau de la créte du talus
(d/B=0). Pour trouver l'effet de la longueur du pisur le comportement de la
fondation, on a varié (h/B) pour les cas suivants :

- b/B = 0.00 (semelle posée sur la créte)

- b/B = 1.00 (semelle posée a une distance b=Brapport a la créte)

- b/B = 2.00 (semelle posée a une distance b=2Brppport a la créte)

Les résultats obtenus sont illustrés dans les sable5.2 a, 6.2 b et 6.2 c.

a) Sable p=35°)

b/B h/B Sans
renforcement
1.00 1.50 2.00 3.00 4.00
0.00 41.25 57.50 67.50 91.25 125.0037.50
1.00 91.25 93.75 109.25 113.75 135.0@87.50
2.00 152.50 158.75 169.50 172.50 180.0a51.25
b) Sable p=38°)
b/B h/B Sans
renforcement
1.00 1.50 2.00 3.00 4.00
0.00 66.25 71.75 79.25 100.75 131.2561.25
1.00 143.75 149.75 156.25 168.75 195.00137.50
2.00 228.75 230.00 231.25 240.0d 248.76221.25
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c) Sable p=42°)

b/B h/B Sans
renforcement
1.00 1.50 2.00 3.00 4.00
0.00 122.25 130.00 153.50 166.25 216.2H5116.25
1.00 245.00 252.50 281.50 298.75 305.00236.50
2.00 387.5 391.25 428.25 435.00 438.7p385.75

Tableau 6.2 la portance (en Kpa) pour les déférenselongueurs des pieux

L'amélioration de la capacité portante de la sema@le a la stabilité de la

pente est représentée sur les figures 6.9, 6.16.kt, en utilisant un facteur

sans dimension nommBCl, coefficient d'amélioration de la portance (Bearing

Capacity Improvement factor). Ce facteur représelgerapport de la

lénforcée

ultime de la semelle pour la pente renforeg a la pression ulti

semelle pour la pente non renforcge(BCl = q,"®""°"*¢¢/ qy).

3,0+

Bl

2,0

1,5-_ /./.——_/./

104 =——

Figure 6.9 variation du BCI en fonction de h/B §=35°)
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—=—D/B =0.00
2,2 —e—bmB=100
—A—D/B = 2.00
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Figure 6.10 variation du BCI en fonction de h/B §=38°)
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Figure 6.11 variation du BCI en fonction de h/B ¢=42°)

Les figures 6.9 - 6.11 illustrent la variation d€Ben fonction de la longueur du
pieu « h/B » pour chaque angle de frottement ineesin solgp.
D’aprés ces figures (6.9 - 6.11), on constate tamadlioration de la capacité portante

de la fondation dépend de la longueur du pieut-a<ehre plus le pieu est long plus la
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valeur du BCI est grande. Par conséquent, poupsiipn de la semelle b/B= 0 (sur la
créte), le taux d’amélioration de la portance dss glevé (87% - 243%) que les autres
positions [b/B=1(35% - 54%) et b/B=2 (12% - 19%jonc l'effet du renforcement
dépend de la position de la semelle par rappatcadte du talus, alors en terme de BCl les
pieux ont un meilleur rendement quand la semeltesggée sur la créte du talus par
rapport aux autres positions.

En ce qui concerne l'effet de la longueur du pieu Is portance de la fondation, on
constate que, pour un rapport de h/B<2, le gaip@mtance est faible, or a partir d’'un
rapport h/B>2 on observe une amélioration signiiieade la portance. Donc d’apres ces
figures une longueur critiquech représente la longueur du pieu a la quelle le tau
d’amélioration de la capacité portante est impdrtpeut étre définie. Ainsi la valeur de la
longueur critique h est comprise entre 2B et 3B<{2/B <3).

Pour établir un état comparatif aux mécanismesugeure de la semelle par rapport a la
longueur du pieu, on se propose de représentdestigures 6.13-6.17 les longueurs qui

sont étudiées dans cette analyse (salel2°)

Figure 6.12 Mécanisme de rupture Figure 6.13 Mécésme de rupture
(b/B =1 sans renforcement) (b/B=1, h/B=1)

Figure 6.14 Mécanisme de rupture Figure 6.15 Mécésme de rupture
(b/B=1, h/B=1,5) (b/B=1, h/B=2)
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Figure 6.16 Mécanisme de rupture Figure 6.17 Méo@asme de rupture
(b/B=1, h/B=3) (b/B=1, h/B=4)

Les figures 6.12 - 6.17, représentent le mécandeneipture pour les deux cas (pente non
renforcée et pente renforcée).

D’aprés les figures, 6.13 - 6.15 on observe clagn@inque la présence de la rangée de
pieux fait rabattre la ligne de glissement en pndfeur.

Les figures 6.16 et 6.17 montrent que la rangéepidax fait “couturé” la ligne de
glissement. Alors on constate que la rangée dexpgalait le talus de la fondation (pas
d’interaction entre le talus et la fondation).

Donc on résume :

Hpieu < Ner — la rangée de pieux fait rabattre la ligne de ghssnt en profondeur, le gain

en portance est faible.

41

Hpieu > her — la rangée de pieux fait “couture” la ligne de ggisient (milieu confiné), le
taux d’amélioration de la portance est important.

Nous tenons a signaler que I'amélioration de lagmme de la fondation par I'inclusion
verticale de pieux, peut étre expliquée par lsstasce engendrée par la rangée de pieux
aux forces provoquées par le sol.

Note: Les mécanismes de rupture pour les autres posisont reportés dans I'annexe

6.2.2 L'effet de la position de la rangée de pieux

Pour étudier I'effet de la position de la rangéepdeux, des séries de tests ont
été réalisées en utilisant cinq différents emplaeets, pour la méme rangée de
pieux, par rapport a la créte (d/B= 0.00, 1.00,01.8.00, 2.50).

Les résultats obtenus sont illustrés dans les able6.3 a, 6.3 b et 6.3 c
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a) Sable 35°
b/B d/B
0.00 1.00 1.50 2.00 2.50
0.00 67.50 61.00 55.50 48.25 42.50
1.00 109.25 102.50 98.75 96.25 93.75
2.00 169.50 163.25 160.25 157.25 152.7%
b) Sable 38°
b/B d/B
0.00 1.00 1.50 2.00 2.50
0.00 87.75 82.75 77.25 70.50 67.50
1.00 170.50 163.75 158.25 151.25 147.25%
2.00 256.75 245.50 241.25 236.75 230.00
c) Sable 42°
b/B d/B
0.00 1.00 1.50 2.00 2.50
0.00 141.25 131.25 125.50 122.50 120.2%
1.00 280.00 270.50 262.50 252.75 246.25
2.00 416.75 408.75 397.50 390.25 388.75

Tableau 6.3 la portance (en KPa) pour les déférensepositions de la rangée de pieux

La variation deBCIl en fonction du rappord/B pour les positions différentes de

la rangée de pieux, sont représentées sur lesdgarl8, 6.19 et 6.20.
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Figure 6.19 variation du BCI en fonction de d/B ¢=38°)
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Figure 6.20 variation du BCI en fonction de d/B ¢=42°)

Les figures 6.18-6.20 illustrent la variation du B&h fonction de la position de la
rangée de pieux « d/B » par rapport a la créteadpeinte, pour chaque angle de
frottement interne du sob. On constate que lI'amélioration de la capacité
portante de la fondation décroit quand la rangéeidaix s’éloigne de la créte
en allant de la créte vers le pied. Par conséqulentneilleure position de la
rangée de pieux qui donne un taux d’amélioratida la portance élevé est la
créte du talus. Cette affirmation (la meilleure pgims de la rangée de pieux est
la créte du talus), peut indiquer que la rangéeidex fait isoler la fondation de la
pente par rapport aux autres positions, autremiemtad d’interaction entre la pente et la
fondation. En outre, d’apres le mécanisme de repf{uoir annexe), on observe que la
ligne de rupture est peut profonde, alors l'inchmsiverticale de la rangée de pieux au
niveau de la créte augmente le taux d’amélioradi®nla capacité portante par rapport aux

autres positions.

6.3 Résultats relatifs a la position de la semelle par rapport a
la créte du talus

6.3.1 Cas pour la pente sans renforcement

Pour cette série, on recherche I'effet de la vaoratde la position de la semelle
par rapport a la créte du talus sur la portancerpes différents angles de
frottement. Comme il est bien illustré dans le &l 6.4, les résultats du calcul

numérique sont donnés pour chaque angle de frotémmeéerne du sob.
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0 b/B

(en degré)| 0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50
35 37.50 70.00 87.50 126.50 151.25 181.785
38 61.25 110.25 137.50 188.75 221.25 290.00
42 116.25 177.50 236.50 332.50 385.75 477.50
0 b/B

(en degré) 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00
35 215.00 280.00 306.50 302.7% 307.7 303.75
38 312.25 392.50 498.75 491.2% 480.0 473.50
42 536.25 665.00 855.00 950.25% 955.7 948.75

Tableau 6.4 Valeurs de la Portance (en KPa) pour seDifférentes positions de la
semelle par rapport a la créte

La variation de la portance en fonction de la piositde la semelle par rapport

a la créte du talus « b/B » est illustrée sur tpufie 6.21.
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Figure 6.21 Variation de la Portance en fonction déa position de la semelle par
rapport a la créte du talus « b/B » (sans renforcemnt)
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La figure 6.21 montre clairement que la portancgmeante quand la semelle
s’éloigne de la créte du talus, et devient quasimesnstante a partir d’un
rapport b/B=4 pour un sable avec un angle de fro&et internep=35°, et un
rapport b/B=5 pour un sable avec un angle de fro&et internep=38°, et un
rapport b/B=6 pour un sable avec un angle de frottet internep=42°.

[d’apres I’étude  bibliographique résultats sontcceptables
BAKIR 1993 (étude expérimentale) (b/R)ie =6 ; D.GARNIER 1995 (analyse

numérique ave@=41.5°) (b/B)imite =6] . Donc I'effet de la pente du talus sur

ces

la portance de la fondation dépend de la positienladsemelle par rapport a la
créte, et de I'angle de frottement interne du golAinsi que I'augmentation de
la capacité portante de la fondation est propomadte avec celle de I'angle de
frottement interne du sal

6.3.2 Cas pour la pente avec renforcement

Pour cette sériés, c’est la méme recherche que l@osérie précédente (cas
sans renforcement), la pente a été renforcée amecangée de pieux (h/B=3)
qui est placée au niveau de la créte (d/B=0). lé&ssultats obtenus sont illustrés
dans le tableau 6.5.

0 b/B

(en degré) | 0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50
35 56.25 88.50 103.75 | 135.00| 161.25  192.5(
38 87.50 136.25 | 168.75 | 218.75| 245.00] 306.25
42 166.25 | 228.25 | 298.75 | 367.50| 435.000 496.2%
0 b/B

(en degré)|  3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00
35 226.25 | 286.50 301.25 298.7% 303.255 297.25
38 326.25 | 403.25 490.000 490.00  490.75  473.75
42 551.25 | 681.25 880.50, 943.00  962.75  938.75

Tableau 6.5 Les Valeurs de la Portance (en KPa) poues Différentes positions de
la semelle par rapport a la créte (avec renforcemei
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La variation de la portance en fonction de la piesitde la semelle par rapport

a la créte de la pente renforcée « b/B » est itkestsur la figure 6.22.
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Figure 6.22 Variation de la Portance en fonction déa position de la semelle par
rapport a la créte du talus « b/B » (avec renforcemnt)

La figure 6.22 montre que la portance augmente duansemelle s’éloigne de
la créte du talus, et devient quasiment constangamir d’un rapport b/B=4
pour un sable avec un angle de frottement intesn85°, et un rapport b/B=5
pour un sable avec un angle de frottement intesn88°, et un rapport b/B=6

pour un sable avec un angle de frottement interné2°.

Les figures 6.23-6.25, illustrent les variations ¢tk capacité portante en
fonction de la position de la semelle par rappota&réte de la pente « b/B »,
pour les deux cas (pente sans renforcement et pesriéorcée).Ainsi pour

chaque angle de frottement interne du sol x
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Figure 6.23 Variation de la Portance en fonction déa position de la semelle par
rapport a la créte du talus « b/B » ¢=35°)
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Figure 6.24 Variation de la Portance en fonction déa position de la semelle par
rapport a la créte du talus « b/B » ¢=38°)
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Figure 6.25 Variation de la Portance en fonction déa position de la semelle par
rapport a la créte du talus « b/B » ¢p=42°)

Les figures 6.23, 6.24 et 6.25 montrent clairemguné le renforcement du talus
a l'aide d'une rangée de pieux verticaux augmertecapacité portante de la
fondation pour un rapport bAB2, et a partir d’'un rapport b/B>2, on observe
gue I'effet du renforcement sur la portance dedadation est insignifiant.

Donc on constate, le renforcement ait un effet digatif sur la capacité
portante de la semelle (un gain en portance impa)jtguand la position de la

fondation est comprise entre 0 et 2B (k/B).

6.4 Comparaison des résultats obtenus avec ceux trouvés dans

la littérature

Pour la validation des résultats numériques obtemasmcernant I'effet de la
longueur des pieux et I'effet de la position deréangée de pieux par rapport a
la créte du talus sur la capacité portante de red&iion, pour le cas d’'un sable
avec un angle de frottement interpe42° pour les deux positions de la semelle
(b/B=0.00 et b/B=1.00), on a utilisés les résultatpérimentaux trouvés dans

la littérature [ElI Sawwaf Mostafa]
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Figure 6.26 Variation de BCI en fonction de h/B ¢=42°, b/B=0)

(L’espacement entre les pieux e=0.5B)

—&— Simulation
—@— Expérimental (écran)

10 15 2,0 2,5 3,0

Figure 6.27 Variation de BCI en fonction de h/B ¢=42°, b/B=0)
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Figure 6.29 Variation de BCI en fonction de d/B ¢=42°, b/B=0)
(L’espacement entre les pieux e=0.5B)
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Figure 6.30 Variation de BCI en fonction de d/B ¢=42°, b/B=1)

Les figures 6.26-6.30 illustrent la comparaison rentes valeurs du BCI
obtenues par l'analyse numérique et les valeurs Bdil trouvées dans la
littérature.

Les courbes montrent clairement la bonne concoedalans la tendance générale de la
variation du BCI en fonction des rapports h/B &8 qhdour I'analyse numeérique et les

résultats trouvés dans la littérature [El SawwakMa]

Les figures 6.26- 6.28, montrent que le BCI creg@l’accroissement du rapport h/B pour
les deux positions de la semelle. Alors que lesrég 6.29 et 6.30 montrent que le BCI
décroit avec l'accroissement du rapport d/B pow deux positions de la semelle.
Cependant I'accord entre les résultats numériqukss eésultats trouvés dans la littérature
et mieux dans le cas ou la semelle est située aistence b/B=1 de la créte du talus. Par
contre pour une fondation posée sur la créte ais {®/'B=0), les résultats de cette analyse
révele un écart avec les résultats trouvés dditelature [El Sawwaf Mostafa]

Ainsi on constate que I'élément poutre qui a étiisé dans cette analyse pour la

simulation de la rangée de pieux, est considéréaremom écran.
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CONCLUSION GENERALE

1. Travail Accompli

Dans ce travail, notre objectif a été d’étudier pamulation numérique le comportement
d’'une semelle filante reposant sur un sable eneeanforcé par une rangée de pieux,
ainsi de déterminer la relation entre les paramétreariables de la rangée de
pieux et la portance de la semelle. En outre, deodérir le meilleur endroit de
la rangée de pieux qui donne la meilleure amélicyatde la capacité portante de
la semelle, en utilisant un code de calcul en d#mensions PLAXIS VERSION 8 qui est

un programme d’élément finis.

Les résultats obtenus ont été présentés sous fdenmwurbes en terme de facteur sans
dimension, appelé le coefficient d'améliorationldeportance (Bearing Capacity
Improvement factor (BCl1))Ce facteur représente le rapport de la pressionnué

"egforeee a la pression ultime de la

renforcée/
Qu)-

de la semelle pour la pente renforcég

semelle pour la pente non renforcége(8Cl = q,
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Basé sur cette analyse, les conclusions suivaneewgnt étre tirées

1- Les résultats obtenus montrent que la simulathmmérique en utilisant le
code PLAXIS (éléments finis) donne des résultataceodant de maniéere

satisfaisante avec les résultats trouvdemns la littérature [El Sawwaf Mostafa]

2- Le renforcement d’un sable en pente, supportarg semelle filante prés de
la créte, par une rangée de pieux a un effet digatif sur I'amélioration

de la capacité portante de la fondation.

4- L'effet du renforcement dépend de la positioladsemelle par rapport a la créte du
talus, d'ailleurs en termes de BCI les pieux amtmeilleur rendement quand la semelle
est située sur la créte du talus par rapport auesipositions.

5- La portance maximum est obtenue quand la longueupieu est maximum

6- En termes d'amélioration de la portance, la gosi optimale d'une rangée

de pieux est la créte de la pente.

7- L’effet de la pente du talus sur la portance deftandation dépend de la
position de la semelle par rapport a la créte, etltangle de frottement interne
du solg.

8- l'augmentation de la capacité portante de la foridatest proportionnelle
avec celle de I'angle de frottement interne du ol

9- la longueur critique &, qui représente la longueur du pieu a la quelletdex
d’amélioration de la capacité portante est impottaest comprise entre 2B et 3B

(2 <hy/B <3), ce qui a fait I'objet d’'une démonstration pargrésente étude.
2. Suggestions & Perspectives

Finalement, il faut signaler que plusieurs poingstent perfectibles
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-Une étude tridimensionnelle a l'aide du code FLAD, pour introduire I'espacement

entre les pieux, et le diametre des pieux.

- Refaire la méme étude mais avec un nombre detesnge pieux

- Faire une étude pour voir I'effet d’échelle.

- Une comparaison entre le calcul bidimensionnele &alcul tridimensionnel.
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Annexe

<l ‘

b/B=0 Sans Renforcement b/B=0 d/B=0 h=B

b/B=0 d/B=0 h=1,5B b/B=0 d/B=0 h=2
h=B b/B=2 d/B=0 h=1,5B b/B=2 d/B=0

h=2B b/B=2 d/B=0 h=3B b/B=2  d/B=0
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Annexe

h=4B b/B=2  d/B=0

(b/B=1, d/B=1) (b/B=1, d/B=2)

&’

(b/B=1, d/B=2.5) b/B=6 Sans Renforcement
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